LE CISAILLEMENT 
DANS LE BÉTON ARMÉ 


T. GODYCKI - ÉWIRKO 


DUNOD 


TADEUSZ GODYCKI-ÉWIRKO 


Docteur-ès-sciences | 
Professeur à la Faculté du Génie civil 


Ecoie Polytechnique de tédi 


LE CISAILLEMENT 
DANS LE BÉTON ARMÉ 


Traduit par 
ANDRZEJ M BRANDT 


Docteur-ès-sciences 
Professeur adjoint à l'Académie Polonaise des Sciences 


Traduction vérifiée par 
STANISLAWA LAZAROWA 


Docteur 


DUNOD 


PARIS 
1972 


Traduction de l’ouvrage polonais: 
$SCINANIE W ZELBECIE 
Arkady, Warszawa 1968 


Copyright by Arkady 1968 
© DUNOD 1972 


‘’Toute représentation ou reproduction, intégrale ou par- 
tielle, faite sans le consentement de l'auteur, ou de ses 
ayants-droit, ou ayants-cause, est illicite (loi du | mors 
1957, alinéa l*’ de l'article 40]. Cette représentation ou 
reproduction, par quelque procédé que ce soit, constitue- 
rait une contrefaçon sanctionnée par les articles 425 et 
suivants du Code pénol. La loi du | mors 1957 n ‘autorise, 
aux termes des alinéas 2 et 3 de l' article 41, que les copies 
ou reproductions. strictement réservées à l'usage privé du 
copiste et non destinées à une utilisation collective d'une 
part, et, d'autre part, que les analyses et les courtes cita- 
tions dans un but d’etemple et d'illustration". 


AVANT-PROPOS 


C’est dans la troisième décennie de ce siècle qu’ont été jetées, par E. MÔRSCH, les 
bases théoriques du calcul des zones d’éléments en béton armé soumises simultanément 
à un moment fléchissant et à un effort tranchant. Dans la théorie d’ensemble du béton 
armé cette étude représentait, à l’époque, un succès remarquable et incontestable, et 
certaines parties sont encore valables et utiles aujourd’hui. Toutefois, plusieurs consta- 
tations et indications de MôrsCH doivent être modifiées et complétées, ne serait-ce que pour 
tenir compte des changements survenus dans la technologie d’exécution du béton et du 
béton armé. Depuis, la théorie de la flexion a évolué, la méthode des contraintes 
linéaires ayant fait place à celle des états limites. Seule la théorie classique du cisaillement 
a résisté aux épreuves du temps, et elle est restée à la base des calculs dans la plupart des 
pays d'Europe et d'Amérique. 

Actuellement, on observe dans ce domaine une tendance presque générale à une évo- 
lution, parfois très profonde. Malheureusement, et malgré la participation des autorités 
les plus compétentes, les propositions pour modifier la méthode classique manquent 
encore de concordance, quand elles ne divergent pas complètement. 

Il s’avérait donc nécessaire de résumer le problème du cisaillement des pièces en béton 
armé et de représenter, d’une façon relativement brève mais complète, l’état actuel de nos 
connaissances en ce domaine. C’est ce qu’a tenté l’auteur dans la première partie de ce 
livre, avant de proposer les conclusions et les recommandations pour le calcul, formulées 
par lui-même et fondées sur ses études personnelles ainsi que sur les essais des autres 
chercheurs. 

Etant données l’étendue des études théoriques et expérimentales effectuées et la diver- 
gence de leurs résultats, la tâche abordée était trop vaste pour qu’une seule personne pût 
la remplir d’une façon entièrement satisfaisante. Bien que plusieurs questions présentées 
ici soient encore discutables et qu’elles ne puissent être tranchées définitivement avant 
plusieurs années, l’auteur espère que le présent ouvrage permettra de mieux comprendre 
le comportement effectif des structures en béton armé et, par conséquent, de les calculer 
de manière plus rationnelle. 

L’auteur tient à évoquer ici la mémoire du regretté Professeur Bronislaw BUKOWSKI, 
dont la compétence fit autorité dans le domaine du béton armé en Pologne, et qui voulut 
bien, il y a quelques années, lui signaler l'intérêt du problème du cisaillement. 


Tadeusz Godycki-Cwirko 


NOTE DU TRADUCTEUR 


Les notations employées dans l’ouvrage original en langue polonaise sont sensiblement 
différentes de celles utilisées dans les livres et les documents techniques en France. Par con- 
séquent, il a paru nécessaire de modifier les notations pour les adapter mieux aux habitudes 
des lecteurs français. Ces modifications sont basées sur le système de notations présenté 
dans l’ Annexe D aux Règles pour le Calcul et l’ Exécution des Constructions en Béton Armé 
(Règles B.A. 1960), publiées par La Documentation Technique du Bâtiment et des Travaux 
Publics en mars 1961. 

Ainsi, les notations utilisées dans le présent ouvrage sont soit empruntées directement 
aux Règles B.A. 1960, soit inspirées par celles-ci quant à l’emploi des symboles et des indices. 

Il est à remarquer que les notations adoptées dans les Règles B.A. 1960 sont celles re- 
tenues par le Comité Européen du Béton (C.E.B.) dans les Recommandations rédigées en 
1970. 
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NOTATIONS 


Efforts 


P — force concentrée extérieure de la surcharge 
P,r1 — force concentrée extérieure, correspondant à l'ouverture d’une pre- 
mière fissure oblique | 
P;— force correspondant à l’ouverture d’une première fissure 
P,— force correspondant au glissement dans lancrage de l’armature 
principale au-dessus de l’appui 
P,— force de rupture 
T — effort tranchant 
T* — effort tranchant réglementaire, qui apparait s sous la charge d'exiots 
tation 
Ty = Tmax — effort tranchant de sopturs (maximal), déterminé écnéimentile. 
ment 
T;— effort tranchant de fisuridion 
T*— valeur de l’effort tranchant, au-dessous .de laquelle on n ‘emploie 
que l’armature transversale du volume minimal 
Tk,. — valeur de l’effort tranchant, dont le dépassement exige laugmen- 
tation de l’aire de la section transversale, conformément aux 
règles en vigueur : 
N, — résultante des efforts de compression dans le béton 
Nyx — résultante des efforts de compression dans le béton, parallèle 
à l’axe de l’élément (l’axe des x) 
N,; — effort de traction de l’armature principale 
“8 — effort de traction de l’armature principale, parallèle à l’axe des x 
— effort de traction dans la barre i de l’armature pHnspale parallèle 
à l’axe des x 
N,,— résultante des efforts dans les étriers Werticaux, traversés par une 
fissure oblique 
ay1 — effort dans les étriers verticaux, situés dans un plan à 
N5 — résultante des efforts dans les barres relevées ou dans les étriers 
obliques, traversés par une fissure oblique 
No — effort dans les barres relevées, situées dans un plan 
V, — partie de l’effort tranchant transmise à la zone comprimée du béton 
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V, — composante verticale de l’effort N° 
N = | tobodx — effort oblique total de traction 
N,— effort oblique de traction, correspondant à la distance où l’on 
détermine le cisaillement 
g, — effort tranchant, rapporté à l’unité de longueur de l’élément et 
dransmis aux étriers verticaux 
Tex 


Imax = — effort tranchant réduit ultime 
bhocy 





Qr = tre effort tranchant réduit de fissuration 
bhon 


Moments fléchissants 


M9 — moment fléchissant de calcul 

M, — moment fléchissant ultime réel 

M? — moment fléchissant ultime de calcul 
M. — moment de cisaillement ultime réel 

MX, — moment de cisaillement ultime de calcul 





M. EE : Éd 
Moy = 5 -—— moment de cisaillement ultime réduit 
bh Oeyl 
Mou(k) = Des moment de cisaillement ultime réduit, rapporté à la résistance sur 
cube 
m? — moment ultime réduit de calcul 
M à : LpuS 
Me = Ms = TT — moment de fissuration réduit 
bh Ocyl 
Contraintes 


o, — contrainte normale suivant l’axe des x 
o, — contrainte normale suivant l’axe des y 
©, — contrainte normale suivant l’axe des z 
Txy — Contrainte de cisaillement suivant l’axe des y dans le plan perpen- 
diculaire à l’axe des x 
T— contrainte de cisaillement en général 


max 


T, . à Se x é 
A Fe — contrainte maximale de cisaillement dans l’âme d’une section en 
o 





forme de T, de double T ou dans une section rectangulaire avec 
T = Tux 


— contrainte de cisaillement dans l’âme d’une section en forme de T, 





T 
LE boz 
de double T ou dans une section rectangulaire, avec T < Tux 


Tr,1 — Contrainte de cisaillement correspondant à l'apparition d’une 
première fissure oblique 


notations : XI 








Tà — contrainte de cisaillement au-dessous de laquelle on n’emploie 
que l’armature transversale minimale 
TE max — Contrainte de cisaillement dont le dépassement exige l’augmenta- 
tion de l’aire de la section transversale, conformément aux règles 
en vigueur 
Ta — contrainte d’adhérence entre le béton et l’armature 
Ty — contrainte de cisaillement de calcul, correspondant au glisse- 
ment de l’armature principale 
Te — contrainte limite de cisaillement, déduite des hypothèses de rup- 
ture 
do, — contrainte principale maximale 
5, — contrainte principale moyenne dans létat tri-dimensionnel, ou 
minimale dans l’état plan de contrainte 
93 — contrainte principale minimale dans l’état tri-dimensionnel de 
contrainte 
O1, O2, © — contraintes principales réduites 
0% — -— contraintes des étriers, calculées d’après la méthode classique 
v 
0%, 0,—contraintes de calcul et réelle de l’armature principale 
0%, 6, — contraintes de calcul et réelle des étriers 
0%, 0, — Contraintes de calcul et réelle des barres relevées 
o; — contrainte de traction du béton 
0 — contrainte de compression du béton 
co — contrainte de béton de la fibre la plus comprimée d’une poutre 


Résistances 


ou — résistance à la compression du béton, mesurée sur cylindres de 
© 16 cm 
dy — résistance à la compression du béton, mesurée sur cylindres de 
© 15 cm et h, — 30 cm (conformément à la règle américaine) 
Ocyt & Opr - F 
Owu — résistance à la compression du béton, mesurée sur cubes 
20xX20x20 cm 
0, — résistance à la compression du béton, mesurée sur prismes 
© — résistance à la compression du béton dans un élément fléchi 
T, — résistance au cisaillement du béton 
Tr — résistance au cisaillement pur du béton (torsion) 
Ts — résistance au cisaillement du béton dans le plan soumis également 
à des contraintes normales 
ou — résistance du béton à la compression uniforme bi-axiale 
Q'— limite d’élasticité en traction de l’armature principale 
Q,— limite d’élasticité en compression de l’armature longitudinale 
Que — limite d’élasticité des étriers 
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Caractéristiques mécaniques des matériaux 


E;o — module d’élasticité du béton pour les contraintes voisines de zéro 
E, — module d’élasticité du béton pour les contraintes de compression 
Ey, — module d’élasticité du béton pour les contraintes de traction 


m — nombre de POoIssoN 
1 5% 
v — on coefficient de POIssoN 


E, — module d’élasticité de l’acier 


Caractéristiques géométriques 


A, — aire de la section transversale d’un élément en béton 
b— largeur de la section rectangulaire d’une poutre 
bo — épaisseur de l’âme d’une section en forme de T ou de double T 
b1 — largeur de la table associée d’une section en forme de T 
b, — bn, — largeur réduite ‘ 
ho — épaisseur de la table de compression d’une section en forme 
de T 
h, — hauteur totale d’une section transversale 
. h—hauteur utile d’une section 
z— bras de levier du couple des forces élastiques 
W — moment résistant d’une section * 
Î— moment d’inertie d’une section 
S, — moment statique par rapport à l’axe neutre de la secti 


rendue homogène 
A, — aire de la section droite de l’armature principale dans la zone 


on réduite 


tendue 
A, — aire de la section droite de l’armature longitudinale dans la zone 


comprimée 
A; — aire de la section droite des étriers, traversés par une fissure oblique 
À, — aire de la section droite des étriers situés dans un plan perpendi- 
culaire à l’axe de la poutre 
A;o — aire de la section droite des barres relevées ou des étriers, traversés 
par une fissure oblique 
to — espacement des armatures relevées 
t — espacement des étriers 
0 — angle entre les étriers et l’axe de la poutre 
a — distance entre la force concentrée et l’appui de la poutre 
e — projection d’une fissure oblique sur une direction parallèle à l’axe 


de la poutre : 
os lo — distances entre les fissures obliques, de calcul et réelle, mesurées 


suivant l’axe de la poutre 


notations à XIII 

















G ie 53 
o = 2Pe = LE de RÜsCH 
À Àï 
n = N coefficient déterminant la sécurité au cisaillement 
&, = "#4 — aire relative de la section des étriers 
btsin0 
© — 5h — aire relative de la section de l’armature longitudinale 
ee A, ‘ à : 
Do — — — aire relative de la section des barres relevées 
0 


Pa — périmètre d’une barre 
D — d— diamètre d’une barre 


1. INTRODUCTION 


Le problème du cisaillement dans les constructions en béton armé est depuis longtemps 
l’objet d’expériences dans plusieurs centres de recherches en Europe et en Amérique. 
Malgré l’abondance des résultats des essais et des études théoriques, on n’est pas arrivé 
à une méthode nouvelle de dimensionnement aussi générale que la méthode classique, 
mais plus précise. Presque tous les chercheurs proposent leurs propres formules en se 
basant sur les résultats de leurs essais. Ces formules, appliquées au dimensionnement, 
donnent cependant des résultats tellement différents qu’il est impossible de trouver une 
relation unique et générale fournissant des résultats théoriques suffisamment approchés 
des conclusions des études expérimentales réalisées par divers chercheurs. C’est dû au fait 
que les chercheurs, face à plusieurs paramètres déterminant l’état limite de fissuration et 
de rupture dans la zone d’appui, essaient de réduire le nombre de ceux-ci. Une telle réduc- 
tion des paramètres, qui sont liés entre eux, est réalisée d’une façon assez arbitraire et 
à divers degrés. 

Ainsi, on est arrivé à une situation paradoxale, où le nombre accru des essais effectués 
avec des appareils de mesure très perfectionnés a amené une confusion et un chaos plus 
grave. 

C’est probablement en tenant compte de cet état de choses que la conférence de 
PA.I.P.C., en août 1964 à Rio, a considéré la méthode classique comme la plus valable, 
malgré ses défauts connus. 

Le présent ouvrage est le résultat de l’analyse des comptes rendus des essais de diffé- 
rents chercheurs étrangers et, partiellement, de ceux de l’auteur. Son but est de créer une 
base de départ pour une théorie complète du cisaillement. | 

L'auteur de cet ouvrage a cherché non seulement à présenter d’une façon compréhen- 
sible et ordonnée les nombreux résultats des essais mais aussi à les analyser pour trouver 
les solutions valables des questions fondamentales, et pourtant controversées, concernant 
le cisaillement dans le béton armé, telles que : 

1. Dans quelle mesure l’hypothèse de Mon sur la résistance des matériaux peut-elle 
être appliquée dans les problèmes de cisaillement ? 

2. Quand et comment peut-on réduire l’armature transversale et quel est le type le 
plus rationnel d’armature ? 

3. Dans quelle mesure peut-on supposer que l'effort tranchant est transmis dans la 
zone comprimée du béton et dans les barres longitudinales de l’armature principale ? 
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4. Dans quels cas peut-on admettre les fissures inclinées et quelle est leur ouverture 
maximale ? = 

5. Est-ce que les méthodes actuelles de dimensionnement pour le cisaillement peuvent 
être employées pour tous les types d’éléments, sans tenir compte de la forme de la section 
transversale, de la qualité du béton, du mode de charge, etc. ? 

L'auteur est conscient du fait qu’il ne peut pas répondre à ces questions de manière 
complète et définitive, mais il espère que dans l’état actuel de la connaissance du phéno- 
mène de cisaillement le présent ouvrage permettra d’expliquer quelques problèmes fonda- 
mentaux de la théorie du béton armé et constituera une base pour le dimensionnement plus 
rationnel des constructions. 


, 


2. RÉSISTANCE DU BÉTON ET DES AUTRES MATÉRIAUX 
FRAGILES DANS L’ÉTAT COMPLEXE DE CONTRAINTE 


2.1. ÉTAT DE CONTRAINTE DANS LA ZONE DE CISAILLEMENT 


L’estimation convenable de la résistance et le dimensionnement rationnel des éléments 
en béton armé soumis à l’action simultanée d’un moment fléchissant et d’un effort tranchant 
présentent encore maintenant des difficultés importantes. C’est dû au fait que le béton 
n’est ni un matériau isotrope ni homogène. Par conséquent, il n’est pas facile de définir 
les variations des caractéristiques mécaniques E et », en particulier dans les états complexes 
de déformation. 

Le béton en fonction de ses propriétés physiques peut être considéré comme un corps 
visco-élastique ; il n’existe donc pas dans le béton de relations univoques et réversibles 
entre les contraintes et les déformations. Les déformations plastiques, liées à ses propriétés 
visqueuses, se développent même sous des contraintes très petites, et les contraintes éle- 
vées provoquent des déformations plastiques considérables. En conséquence, le temps et 
les propriétés rhéologiques jouent un rôle important dans la détermination de la résistance 
du béton. 

De plus, il est à noter qu’un élément en béton armé passe par deux phases différentes 
de comportement sous la charge. Ce passage de la première phase, sans fissuration, à la 
seconde, phase de fissuration, est lié à des variations et des déplacements de l’état interne 
des contraintes, donc à un changement profond du comportement de cet élément. Dans le 
cas du cisaillement, le problème est encore plus compliqué, car les états limites de déforma- 
tion, de fissuration et de rupture dépendent de nombreux facteurs liés entre eux, tels que 
le type et la quantité d’armatures longitudinale et transversale, la forme de la section 
transversale de l’élément, l’adhérence entre le béton et l’acier, la résistance du béton et 
celle de l’acier, etc. 

La diversité des facteurs en jeu et leur corrélation difficile à définir rendent impossible 
une solution théorique du problème. Il est, en conséquence, nécessaire de trouver des for- 
mules approchées en se basant sur les résultats des recherches expérimentales. 

Notre connaissance de la résistance et de la déformabilité du béton est déduite surtout 
des résultats des essais effectués sur les éléments dans des états unidimensionnels de contrain- 
te. Or, dans la plupart des cas, le béton dans une construction se trouve dans des états de 
contrainte à deux ou à trois dimensions. Ceci nécessite l’emploi d’une théorie plus générale 
de la résistance du béton. 


2* 
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Le problème du cisaillement dans les éléments en béton armé est ramené le plus souvent 
à l’état plan de contrainte, bien que dans le cas d’une armature forte composée d’étriers qui 
s’opposent efficacement aux déformations transversales, un état à trois dimensions puisse 
apparaître. Etant donné que, pour les besoins pratiques, l’analyse de l’état plan de con- 
trainte donne des résultats suffisamment précis, nous nous occuperons ici principalement 
de cet état de contrainte. En conséquence, l’état de contrainte dans la zone de cisaillement 
d’une poutre en béton armé est défini de manière univoque, dans un système rectangu- 
laire de coordonnées, par les valeurs des contraintes o,, o, et 7,,. L'existence des contrain- 
tes T,, dans une section transversale considérée indique que les contraintes principales 
01 et 02, qui représentent la sollicitation du béton, ne correspondent pas aux directions 
du système des coordonnées employé, mais qu’elles sont inclinées par rapport à un des 
axes de ce système d’un angle f ; voir par exemple la figure 2-1a. 








Fig. 2-1. Etat de contrainte dans 
. la zone de cisaillement d’une 
poutre en béton armé: a) élé- 
ment voisin de l'appui, dé- 
coupé par la fissure oblique 
extrême; b) élément séparé de 


la zone de cisaillement; 
1 — fissures 





Dans des éléments de constructions tels que les poutres, l’influence des contraintes o, 
(perpendiculaires à l’axe longitudinal de la poutre) ne peut être remarquée que dans le 
voisinage immédiat de la charge concentrée, donc dans une zone limitée près de l'appui. 

Ainsi, la formule générale pour déterminer les contraintes principales dans la zone de 
cisaillement, dont la forme est la suivante 


6, +0 Met 
01,2 — SRE y) TS (2.1) 


est ramenée à la forme 
2 
Re  : Lu 2 
ET. 2 


V (&) +, 3 
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D’après la relation (2.2) dans les sections transversales de la zone de cisaillement, les 
contraintes principales o, sont positives (tensions) sur toute la hauteur de la section. Ceci 
indique que les axes neutres de la flexion et du cisaillement ne se confondent pas. Dans 
une poutre non fissurée en béton armé, le système des lignes de force des contraintes prin- 
cipales est presque le même que celui d’une poutre en matériau. homogène (fig. 2-2). Par 
contre, à partir de l’apparition des fissures l’état de contrainte dans une poutre en béton 
armé est entièrement différent et dépend du type et du nombre des fissures inclinées. 

L'apparition des fissures dans le béton correspond le plus souvent à son caractère de 
matériau fragile, et la direction des fissures est perpendiculaire à la direction des contraintes 
de tension. 

Dans la zone de cisaillement où ©, est une contrainte de tension et o, représente la 
compression, la direction des fissures correspond approximativement à la direction des 





5) 
1-1 
Sens du G D Sens = a = . ue du Ge 


it EP PE 


Sens du 6, 


Fig. 2-2. Etat de contrainte dans une poutre en matériau 
homogène: a) schéma d’une poutre avec les lignes de force 
des contraintes principales 61, 62; b) diagrammes des con- 
traintes normales et tangentes dans les sections Z—J, 2—2, 
3—3 de la poutre; c) diagrammes des contraintes principales 
dans les sections /—1, 2—2, 3—3 de la poutre; 


1 — direction de la contrainte o1 (traction), 2 — direction de la contrainte ©2 
(compression) 


lignes de force des contraintes de compression. Ce n’est que dans les poutres précontraintes 
dans deux directions, où les deux contraintes principales sont des compressions, que peut 
apparaître une fissure de glissement. Dans ce cas, le plan de glissement est une fonction 
des contraintes de cisaillement maximales et il ne correspond à aucune des directions des 
contraintes principales. 

Dans les poutres en béton armé dans la phase II (fissuration) on ne tient pas compte des 
tractions dans le béton. Par conséquent, dans la zone de traction, le moment statique est ‘ 


> 
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théoriquement constant, S, — C'*, et la contrainte de cisaillement 7,, dans la section 

transversale rectangulaire, en T ou en double T est également constante et peut être cal- 
culée d’après la formule 

= TSo 

bol 





= ty. (2.4) 


En négligeant les contraintes dans le béton dans la zone tendue (5, — 0) nous avons 
la formule (2.2) dans sa forme simplifiée , 
F 


F. (2.5) 


O1 = —0O2 — To — 


et le système des lignes de force des contraintes principales représenté par la figure 2-3. 











Fig. 2-3. Disposition idéale des lignes de force des contraintes 
principales dans une poutre fissurée en béton armé 


On voit donc que le problème de la détermination des contraintes principales se ramène 
au calcul des contraintes de cisaillement dans l’axe où les contraintes o, s’annulent. C’est 
pourquoi le problème de la résistance dans la zone soumise à l’action simultanée d’un 
moment fléchissant et d’un effort tranchant, qui se rattache plutôt aux contraintes prin- 
cipales, est connu dans la théorie du béton armé sous le nom de problème du cisaillement. 


2.2. ANALYSE DE LA RÉSISTANCE DU BÉTON ET DES AUTRES 
MATÉRIAUX FRAGILES PAR DES HYPOTHÈSES DE RUPTURE 


La rupture sous un état de contrainte (une fissure dans un matériau fragile) commence 
à l'endroit le plus faible. Ensuite, les concentrations des contraintes ‘aux deux extrémités 
de la fissure provoquent le développement rapide de la rupture, même sans augmentation 
considérable des contraintes. 

A la destruction des liens structuraux du matériau et à ses déformations plastiques est 
toujours liée une transformation d’énergie potentielle des liens inter-moléculaires en une 
autre forme d’énergie. C’est pourquoi dans leur formulation la plus générale les hypothèses 
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concernant la rupture d’un matériau ont un caractère énergétique. Etant donné que l’énergie 
est un invariant, c’est-à-dire qu’elle ne dépend pas du choix du système de coordonnées, 
la sollicitation du matériau est exprimée par des fonctions des invariants (par exemple 
de la contrainte moyenne et de la contrainte octaédrique). 

L'hypothèse de HuBer-Mises-HENCKY [37] est une des hypothèses énergétiques les 
mieux connues. Elle est basée sur la supposition que la sollicitation d’un matériau peut 
être mesurée par l'énergie de glissement, D’après cette hypothèse, l’état limite de rupture 
correspond à une certaine valeur du travail de déformation. Dans un système rectangulaire 
arbitraire de coordonnées ce critère s'exprime par l’équation suivante : 

. 1 


(ARE V2 F (ox 1 0,) + (oy— 02) HS (o; = 0x) + 6(T, + LA C F5) , (2.6) 





Dans un système orthogonal des contraintes principales cette équation se transforme en 
la suivante : 


o" = V= [(o1— 02) +(02— 03) +(03—01)°], (2.7) 


où a” désigne la résistance du matériau soumis à une tension axiale. L’équation (2.7) 
dans le système de coordonnées 01, 02, 03 représente une surface d’état limite sous la 
forme d’un cylindre, dont l’axe est une droite d’équation &; — 0 = 63. 

Le critère de la rupture d’après HUBER-Mises-HENCKY est valable pour les matériaux 
presque isotropes, pour lesquels les valeurs de la résistance à la compression 6,, et à la 
traction 0’ sont du même ordre de grandeur. Dans le cas des matériaux fragiles, donc 
également dans le cas du béton, la résistance à la traction est k fois plus petite que la ré- 
sistance à la compression. Par conséquent, les contraintes de traction diminuent la résistance 
du béton k fois plus efficacement que les contraintes de compression; on peut en tenir 
compte dans les raisonnements en attribuant un poids k fois plus grand aux contraintes 
de traction. ; 

K. HRUBAN et J. HRUBAN [36] ont accepté ces hypothèses en admettant également le 
critère énergétique de BELTRAMI. D’après ce critère, la sollicitation d’un matériau est 
mesurée par la quantité d’énergie élastique que le matériau peut accumuler dans une 
unité de volume, jusqu’au moment où la limite dangereuse est atteinte en ce point du 
corps. Le critère de rupture qui tient compte de ces suppositions s’exprime par l'équation 





0° = yo? +o2+o02—2v(01 020203 +030). (2.8) 


Pour les matériaux fragiles, tels que le béton, K. et J. HRUBAN [36] proposent de 
remplacer dans l’équation (2.8) la contrainte principale o& par la contrainte principale 
réduite &. Pour les compressions on a 6 — 0, tandis que pour les tractions 6 — ko. En 
adoptant ces suppositions nous obtenons le critère de rupture du béton (2.8) sous la forme 
suivante | | 


A A A2 À A A A A A ” 
61+03+03—2»(0102+0203+0301) = 0%, (2.9) 
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où : o, — résistance du béton à la compression uni-axiale, 
6; — ko; — pour les cas où & > 0 (traction), 
6; — 6; — pour les cas où o < 0 (compression), 
= 1,2; 3; 
© : : = s : 
K= Sr — rapport entre les résistances du béton à la compression et à la traction, 


y — coefficient de POISSON. 

Dans la zone de cisaillement d’une poutre en béton armé, nous avons le plus souvent 
le cas a) suivant : 

a) Pour 6, > 0, & < 0, &3 = 0, 

on a 

61 = koi, O2 = O2, 63 = 0. 
En portant ces relations dans l’équation (2.9), nous trouvons 
k?05+03—2kvo;0, = 0%. (2.10) 
b) Pour 0, > 0, 0, > 0et 3; — 0, d’après l’équation (2.9) il vient 





4 | 
0?02—2v0;, 0: — 2) = 9”?, (2.11) 


et, dans le cas particulier où o, — ©,, la contrainte limite est égale à 


! 


o 
Di = %%# ;, 
24 —») 
; ; : : : + À 
donc un peu moindre que la résistance o” à la traction axiale, car pour le béton y» & €: 


c) Pour #, < 0, &, < 0 et &; — 0, nous avons 
0?+-03—2v01 02 = 02,. (2.12) 


Dans le cas d’une compression bi-axiale, les plans de glissement apparaissent, et suivant 
ces plans le béton subit des déformations plastiques; ceci nous permet de supposer » — 0,5. 

Dans le plan de coordonnées 0,, o (fig. 2-4), on a représenté les équations (2.10), 
(2.11) et (2.12). De plus, dans le quadrant III on a donné également les résultats expéri- 
mentaux figurant dans les ouvrages de G£oMB [27], WEIGLER et BECKER [83], et K. et 
J. HRUBAN [36]. L’état de contrainte dans la zone de cisaillement est indiqué par le quadrant 
IV, où se trouvent aussi les résultats des essais de VERGIN [85]. | 

Dans l’axe neutre où les contraintes ©, — 0 et o1 = —0, — 7, l'équation (2.10) 
prend la forme suivante . 

Ro?+02—2kvo1(— 01) = 0%, 


d’où il vient 
4 


Opr o 

nn ap _—, (2.13) 
ares % 
VR+2k+ Vis 





k2 
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Il résulte de l'équation (2.13) que pour 4 — 12 et » — 0,15 la résistance dans l’axe neutre 
est de 1,6 % plus petite que celle qui correspond à la traction uni-axiale. Ainsi, nous avons 
trouvé une confirmation théorique du fait observé expérimentalement, que les fissures 
inclinées pour T,, = 0’ ne s’arrêtent pas à l’axe où les contraintes 0, sont égales à zéro, 
mais qu’elles entrent plus profondément dans la zone dite comprimée. 


b) 


46, 





Fig. 2-4. Résistance du béton dans l’état plan de contrainte d’après les études et la théorie de K.. et J. 
HRUBAN: a) résistance du béton dans lecas de 0, > 0, 0, < 0 (quadrant L) ; 0, > 0, o: < 0 (qua- 
drant 11) ; o; « 0, 62 < 0 (quadrant ZI) ; 6, > 0, o, < 0 (quadrant 1) ; b) résistance du béton 
dans le cas de 0 > 0, o2 < 0 d’après la théorie de K. et J. HRUBAN et des expériences de VIERGIN; 
© — essais de K. HRUBAN et J. HRUBAN 

@ — essais de K. P. VIERGIN 

X — essais de H. WeIGLer et G. BECKER (0,3; — 500 kgf/cm?) 

A — essais de J. GLoMB 


Le critère de rupture du béton du point de vue énergétique et basé sur la quantité 
d’énergie accumulée dans l’unité de volume du matériau ne donne pas des résultats en- 
tièrement concordants avec les expériences. Cependant, jusqu’à présent on n’a pas réussi 
à mettre au point un critère de rupture tenant compte non seulement de l’hétérogénéité, 
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mais également des phénomènes rhéologiques dans le béton. Par conséquent, les théoriciens 
et les expérimentateurs utilisent le plus souvent le critère de rupture de MoR, qui se 
caractérise par la simplicité de sa formulation et qui fournit des résultats très valables. 

O. Mon [58] a étudié l’état de contrainte le plus général, à trois dimensions, en 
supposant les inégalités algébriques suivantes 


O1 > O2 > O3, 


et il a conclu que la sollicitation du matériau en un point donné d’un corps n’est déterminée 
que par les contraintes o, et w,, tandis que la contrainte moyenne est sans influence. 
Ceci apparaît sur la figure 2-5 où le critère de MOR est représenté. Pour cette représen- 





Fig. 2-5. Etat de contrainte tri-dimensionnel d’après 
l'hypothèse de MoHR . 


1 — courbe intrinsèque ; 2 — compression tri-axiale ; 3 — compression 
uni-axiale ; 4 — cisaillement pur, 5 — traction uni-axiale 


tation graphique MOHR a admis un système rectangulaire des coordonnées 9, 7, où les 
cercles de contrainte déterminent les limites pour les contraintes normales et tangentielles 
en un point étudié du corps. D’après l’hypothèse de MonR tous les états de contrainte 
correspondant à la rupture, et représentés par les cercles limites, ont une courbe limite 
commune — la courbe intrinsèque (Hüllkurve). 

Le point où un cercle de MoR est tangent à la courbe intrinsèque détermine les valeurs 
des contraintes normale et tangentielle dans le plan de fissuration ou de glissement. L’incli- 
naison de ce plan par rapport à la direction de la plus grande contrainte principale est 
définie par l’angle y entre la tangente à la courbe intrinsèque et au cercle de Mon et 
l’axe (fig. 2-6). 

La détermination convenable d’une courbe intrinsèque pour un matériau étudié deman- 
de que les cercles de MOHR, d’après différents essais, soient préalablement définis. Ceci 
concerne des états de contrainte différents, tels que la compression uni-axiale, la compres- 
sion avec torsion, la traction, la torsion pure, le cisaillement pur, la torsion avec traction 
etc. MOHR n’a pas défini analytiquement la forme de la courbe intrinsèque et il a constaté 
seulement que si l’on prend une droite tangente aux cercles de compression et de traction 
(fig. 2-7) comme courbe intrinsèque on ne commet pas d’erreur considérable. En admettant 
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cette simplification nous obtenons l’ordonnée du point F du segment de droite F,F, 
d’après de simples relations géométriques sous la forme de la formule 





ne 

2V0'o» 
Cette équation détermine la contrainte de cisaillement + et la contrainte normale o ; ces 
contraintes provoquent la rupture dans un élément de la surface de rupture. En portant 
o — 0 dans l’équation (2.14) nous obtenons le cas où la structure du matériau est détruite 
dans le plan des contraintes de cisaillement, sans que les contraintes normales entrent en 
jeu. C’est la résistance au cisaillement du béton, qui d’après Mon est égale à 





+T— = V 0'Oyr — (2.14) 





Ty = J V0'0» - (2.15) 


Courbe intrinsèque 





Fig. 2-6. Détermination du plan de Fig. 2-7. Ligne intrinsèque de MoHr sous la forme d’une 
rupture (fissuration) d’après l’hypo- droite 
thèse de MOHR 1 — traction uni-axiale ; 2 — compression uni-axiale ; 3 — cisaillement 


pur 


Le critère de rupture de Mour a été d’abord sévèrement critiqué par de nombreux 
chercheurs, entre autres par HUBER et par MÔrsCH. Leurs objections étaient principalement 
basées sur le fait que dans ce critère on faisait abstraction complète de la contrainte prin- 
cipale moyenne. Cependant, les études ont démontré que l'influence de o, est peu 
importante. 

Par exemple, LEON [50], qui est un partisan convaincu du critère de MoHR, soutient que 
ce critère est le plus général et qu’il est valable pour les matériaux ductiles et fragiles, et 
que l'erreur produite par l’abstraction faite de l’influence de la contrainte o, ne dépasse 
pas 15 %, même dans les cas extrêmes. Par ses considérations théoriques publiées dans les 
ouvrages [49] et [50], LEON est arrivé à la conclusion que la courbe intrinsèque la plus 
adéquate pour les matériaux fragiles a la forme d’une parabole du second degré. 

Les opérations analytiques basées sur la courbe intrinsèque en forme de parabole, 
tangente aux cercles de MOHR déterminés pour la compression et la traction axiale et pour 
Opr 


des rapports = variables, ont amené LEON aux conclusions suivantes: 
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a) Lors d’une expérience de traction uni-axiale la rupture par glissement ne peut se 
produire que dans les matériaux pour lesquels on a 


Cependant, la fissure dirigée dans le sens de l’effort ne peut pas apparaître, car le cercle 
de Mo K, — K, ne peut pas être tangent à la courbe intrinsèque au sommet de la 
parabole, dans l’axe (fig. 2-8). 








Fig. 2-8. Enveloppe de MoHr pour des matériaux de 
rapport Gprl0” < 3,0, [50] 


b) Dans le cas d’un matériau où le rapport “ — 3,0, le cercle K, — K, de MORR (fig. 





2-9) pour la traction axiale est tangent à la parabole à son sommet, et l’angle entre le plan 


PE 
2 
que, dans ce cas, la rupture prend la forme d’une fissure dirigée dans le sens perpendi- 


des contraintes principales de cisaillement et le plan de la rupture est 45°. Ceci indique 





à « o : . : re 
culaire à l'effort de traction. Pour ce cas “a — 3,0 la résistance à la torsion (le cisaillement 


pur) est : 


Ty = Le o’ — 0,8665", 


et la résistance au cisaillement : 
Th = 
On peut déduire de ces considérations que dans les essais à la traction uni-axiale des 


à ne s < 5, 2 | 
éléments en matériaux fragiles, où le rapport sa > 3, on peut s'attendre toujours à la 





rupture par une fissure dans le sens de l’effort. 


résistance du béton dans l'état complexe de contrainte 13 





Tr. 2(1+ y3) = 4,828 (fig. 2-10), la résistance à la torsion est égale 


Pour le rapport à 





à £ : : re o , 
à la résistance à la traction axiale. Ceci indique que pour 5 > 4,828 dans un essai de 


torsion la rupture par une fissure longitudinale aura lieu sous la charge correspondant 
aux contraintes de torsion égales à 0”. 





k ©; s : us & 
Pour les bétons on a 7 = 6 à 15 ; ce rapport reste donc toujours supérieur à 4,828. 


Par conséquent, les fissures inclinées dues au cisaillement près de l’axe où les contraintes ©, 
s’annulent et dans la zone inférieure sont toujours perpendiculaires aux contraintes princi- 
pales de traction. Ce n’est que près du bord comprimé, où les contraintes de traction 








Fig. 2-9. Enveloppe de MoHr pour des matériaux Fig. 2-10. Enveloppe de Mor pour des 
de rapport 0,r[0° = 3,0 [50] matériaux de rapport 6,-/0° — 4,828 [50] 


o1 tendent vers zéro et les contraintes de compression atteignent leur maximum, qu’on 
‘ peut prévoir la possibilité d’une fissure de glissement. Toutefois, on aura probablement, 
affaire ici non à un ”glissement pur” mais à la destruction de la structure par fissures 
longitudinales et par glissement, destruction caractérisée par la fissuration simultanée 
dans quelques plans, inclinés différemment. 

GENLEV et KissYUK [21] [22] considèrent que la théorie de MoHR appliquée au béton 
reproduit assez bien les états de contrainte qui mènent à la rupture par glissement. Ils ont 
constaté, cependant, que la courbe intrinsèque de MoHR en forme de parabole donne des 
valeurs trop élevées de la résistance pour la compression bi-axiale. GENDEV et KIsSYUK 
ont proposé, en utilisant les études théoriques de FILONENKO-BORODICH, de remplacer 
les critères de rupture actuels, basés sur la relation fonctionnelle suivante 


F(Ji, J2) = 0, (2.16) 
par un critère déduit de la relation : 
Fi; Ja, 23) = 0, @-17) 


14 le cisaillement dans le béton armé” 





où J, est un premier invariant du tenseur de contrainte, tandis que J', et J, sont le deuxième 
et le troisième invariants du déviateur de contrainte : 


Ji = 01+02+03, (2.18) 
1 
J, = y loi+02+ 03 — (01 02 +0203+0301)], (2.19) 
1 
Ja = — 37 LB: 02+ 02 03+0301+0207+0303+0103)— 12010203 —2(0$+03+03]. 
(2.20) 


En prenant comme paramètres d’état limite de rupture les résistances à la compressions 6, 
à la traction o’ et au cisaillement 7,, l'équation (2.17) de la surface limite prend la forme 
suivante 


3J; [opr 0° + (or — 0") Ji] 


3 
3tÈ Ja J; 72 
l-(- 2) b-414 I As 


La surface limite déterminée par l’équation (2.21) est inscrite et tangente en trois points 
à la surface d’un paraboloïde limite de révolution d’axe de symétrie o, — 0, = 0:. Le 
paraboloïde est donné par l’équation 


















































0?+02+03—(0102+02 C3+0301) — (op — 0") (01+02+03) = 6m0°. (2.22) 
\ 
O7 
Gpr Hot | + 7 
18 * 
16 T- 2 ï | 
- | AAA 
12 / dE 
10 —+— de 
08 = Ê— 
6 F—+ 
4 : TE 1 
02 
Q 02 04 0608740 12 4 16 18 
Gpr 
Fig. 2-11. Traces des intersections des Fig. 2-12. Courbes intrinsèques pour un 
surfaces limites données par les équa- état plan de contrainte: 7— d’après 
tions (2.21) et (2.22) avec le plan GENLEV ; 11— d’après MoHR [21]. Les 


perpendiculaire à l’axe 6, = 02 = 03 résultats des essais de: 
[21] X CNJISK, © WEIGLER, À GEOMB 
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La ligne continue J de la figure 2-11 est la trace de la surface limite (2.21) sur le plan per- 
pendiculaire à la droite d’équation 01 — 02 — 03. La ligne discontinue ZJ est la trace du 
paraboloïde limite de révolution (2.22) sur le même plan. Il est donc évident que les diffé- 
rences extrêmes entre ces deux surfaces ont lieu dans trois plans méridiens, dont les équa- 
tions sont: 61—02 —0, o—03 —0, ©63—01 —=0 (MM, NN", PP"). Cependant, les 
points E, G, H sont des points communs de la surface limite (2.21) et du paraboloïde de 
révolution (2.22). 

Pour analyser l’état plan des contraintes 0, o, nous portons 03 — 0 dans l’équation 
(2.21) et nous obtenons l’équation suivante 


0?—0102+03 = [o,0'+(0,— 0") (o1+02)] 


| 2 )| a 223 


1—{1— ; 2 
Go (oi—0102+0?)3 








D'où la résistance 0, du béton soumis à la compression uniforme bi-axiale est déterminée 
par l’équation 





2 
67; 


/ 2 2 2 
au = (m0) (-E, -1)+y (m2 (1) +0 (1). 229 








4 
| Opr OprO pr 


De l'équation (2.24) on peut déduire que la résistance à la compression bi-axiale augmen- 
te, en comparaison de la résistance à la compression uni-axiale, mais pas autant qu'il 
devrait en résulter de la relation correspondant à la surface limite du paraboloïde de ré- 


1 





volution. Par exemple, pour — 0,12 et 7, — 0,19 ©, nous obtenons 64 © 1,8 0 
pr 

d’après l’équation de la courbe correspondant à la surface du paraboloïde de révolution, 

tandis que d’après l’équation (2.24) on a o4 & 1,45 o,,. 


La courbe intrinsèque J de la figure 2-12 est déduite de l’équation (2.23) pour le béton, 


! 


o 





où le rapport = 0,12. La courbe ZJ correspond à la surface limite du paraboloïde de 


Opr 
révolution. D’après les résultats des essais donnés par la figure 2-12 on voit que dans le 
plan de la compression bi-axiale la courbe intrinsèque 7 donne des valeurs plus proches de 
celles des expériences que la courbe ZI. Dans les autres quadrants, ces deux courbes sont 
identiques : ceci indique que les résultats théoriques s’approchent des résultats expérimen- 
taux avec la même précision. Etant donné que dans la zone de cisaïllement des éléments 
en béton armé une contrainte est toujours positive et l’autre, négative, il en résulte que le 
critère de rupture de MoHR dans cette zone détermine l'état de sollicitation avec autant 
de précision. En conséquence, il n’est pas nécessaire de chercher une formulation plus 
compliquée, donnée par les ouvrages [21] et [22], qui ne peut être utile que pour analyser 
les problèmes de cisaillement dans des éléments soumis à la précontrainte bi- et tri-axiale. 
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2.3. ANALYSE DE L’ÉTAT DE SOLLICITATION DU BÉTON ET 
D’AUTRES MATÉRIAUX FRAGILES DANS L'ÉTAT COMPLEXE 
DE CONTRAINTE D'APRÈS LES RÉSULTATS DES 
EXPÉRIENCES 








Il résulte des considérations présentées dans le sous-chapitre 2.1 que le comportement du 
béton dans la zone de cisaillement peut être examiné aussi bien dans un état plan de con- 
trainte que dans un état à trois dimensions. Par conséquent, une analyse correcte des 
. éléments soumis à l’action simultanée d’un effort tranchant et d’un moment fléchissant 
demande une connaissance générale du comportement du béton dans l’état complexe de 
contrainte. Etant donné qu’aucune des théories actuelles sur la rupture du béton n’englobe 
l’ensemble des phénomènes complexes qui se produisent dans le béton armé, nous sommes 
amenés à nous appuyer dans une large mesure sur les résultats des recherches expéri- 
mentales pour analyser la sollicitation du béton. Dans ce qui suit on a présenté ces recher- 
ches effectuées sur les matériaux fragiles, qui, d’après l’opinion de l’auteur, peuvent contri- 
buer à expliquer certaines questions contestables dans le problème du cisaillement des 
éléments en béton armé et en béton précontraint. 


2.3.1. ESSAIS DE KARMAN ET BÜKER 


En 1915, KARMAN [42] a fait des expériences sur des cylindres en marbre et en grès. 
Ces éprouvettes ont été soumises à une compression uniforme suivant l’axe du cylindre 
et perpendiculairement à cet axe. D’après ces essais, KARMAN a constaté que les éprouvettes 
comprimées dans un état de contrainte voisin d’un état hydrostatique présentent une 
résistance plusieurs fois plus élevée que les éléments comprimés suivant un axe. KARMAN 
a conclu, en contrôlant la théorie de Mon sur la base de ses expériences, que la courbe 
intrinsèque, pour les états voisins de l’état hydrostatique, augmente son rayon de courbure 
lorsque les contraintes s’accroissent et qu’elle tend vers une droite parallèle à l’axe © (fig. 
2-13). Les essais de KARMAN n’ont pas donné de réponse à l’objection fondamentale 
formulée contre le critère de MOHR en ce qui concerne l’omission de la contrainte 
moyenne 02. 











Fig. 2-13. Courbe intrinsèque avec des asymptotes parallèles d’après KARMAN [42] 
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BôkER [11] a effectué ses expériences à la même époque que KARMAN sur des éprouvettes 
en marbre et en zinc fondu. Ces éprouvettes ont été chargées de façon hydrostatique en 
les soumettant simultanément à la traction et à la torsion. D’après ces essais, BÔKER a conclu 
que les courbes intrinsèques pour des états divers de contraintes complexes sont différen- 
tes, et il a attribué ces différences à l’influence de la contrainte moyenne 5. 


Déformation plostique 
5% 





Fig. 2-14. Résultats des essais de KARMAN et BôKER d’après l’hypothèse de MOHR 


Les résultats des essais de KARMAN et de BÔKER effectués sur des éléments en marbre 
et considérés du point de vue du critère de MoR sont présentés sur la figure 2-14. Ces 
essais concernent les résistances à la traction ét à la compression des éprouvettes soumises 
préalablement à une pression hydrostatique. 


2.3.2. ESSAIS DE MÜRSCH 


En 1928, MôrsCH a effectué des essais [63] sur des éprouvettes en béton armé en forme 
de la lettre S. 

Dans la section transversale 4-A de l’éprouvette représentée sur la figure 2-15 la ré- 
sultante R qui passe par le centre de la section est inclinée de l’angle « — 26°30° par rapport 
à l’axe central de la partie prismatique de l’éprouvette. L’effort normal et l’effort tranchant 
calculés d’après les formules 


N = Rcosa et T— Rsino 


3 Le cisailement 
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Fig. 2-15. Dimensions et armature des éprouvettes dans les essais de MôrsCH [63] 
Î1 — base des mesures des déformations 


donnent pour le centre de la section les contraintes suivantes: 

# ee 3 T 

TOR TA 

D'après les valeurs connues des contraintes © et 7 MÔRSCH a déterminé les lignes de force 
des contraintes principales 5, o, et les valeurs des contraintes o et 7, ce qui est représenté 
sur la figure 2-16. Par exemple, pour les efforts N — 50 000 kgf et T — 25 000 kgf nous 
obtenons les contraintes suivantes au centre de la section: 


50 000 


g 








EDG = 50 kef/cm”, 
Try = se = 37,5 kgf/em?, 
et également 
O1 — > V+ 437,52 — +20 kgf/cm? (tension) 
C>—= — Le V 437,5? — —70 kgf/cm? (compression) 
t82p = — Te ES Es, d'où p—2810, 


ici g est l’angle d’inclinaison des lignes de force des contraintes principales o, au centre 
de l’éprouvette par rapport à l’axe x-x. 
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Fig. 2-16. Disposition des lignes de force des contraintes principales dans la partie centrale de 
l'éprouvette représentée sur la figure 2-15 [63] ; les nombres indiquent les valeurs de 01 


La rupture de l’éprouvette s’est produite sous l’effort R — 110 000 kgf, donc sous les 
contraintes: 


ox — 98,4 kgf/cm? et Ty — 73,8 kgf/cm°. 
es contraintes principales étaient: 
01 — 39,5 kgf/cm? et  o, — —137,9 kgf/cm?. 


Les résultats des essais de MÔRSCH comparés au critère de MoHR sont présentés sur la 
figure 2-17. 

Si l’on tient compte du fait que dans les essais du même béton à la traction uni-axiale 
MGrsCH a obtenu la résistance 0’ — 33 kgf/cm?, la rupture du béton sous la contrainte 
o1 — 39,5 kgf/cm?, avec la contrainte 6 — —137,9 kgf/cm? appliquée simultanément, 
prouve que la contrainte principale de compression demeure dans certaines limites (dans 
le cas examiné, jusqu’à 3,6 o’) sans influence sur la valeur de o’. Cette constatation, connue 
dans la littérature allemande comme « le phénomène de MÔrscH », exclut la possibilité 
d’employer pour le béton ces critères de rupture qui sont basés sur la dilatation constante 
limite &x, Comme sur la mesure de la sollicitation. De même, la possibilité est exclue 
d’une analyse valable de la sollicitation du béton déduite de la notion des contraintes dites 
réduites 

oc Es 


Ored — AR 1 LS (2.25) 


. 
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Fig. 2-18. Résistance du béton au cisaillement 7, et problème de la contrainte réduite, comparés avec 
Phypothèse de MoHR 
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Contrairement aux autres critères de rupture, l’hypothèse de Moxr semble formuler 
de manière assez juste ce phénomène singulier observé par MÔRSCH. Pour expliquer cette 
question, regardons la figure 2-18, qui a été dessinée pour un cas assez fréquent pour le 


béton quand le rapport 7 — 10. Il résulte de l’analyse graphique de la sollicitation du 


béton que, dans l’état plan des contraintes 0, 0, la rupture se produira sous la contrainte 
61 — 0’ jusqu’au moment où le cercle de MoR sortira de la zone hachurée G, la contrainte 
6 ne diminuant pas la résistance o’ dans cette zone. Ainsi, les essais de MÔRSCH, qui était 
un antagoniste convaincu du critère de MOBR, ont participé à étendre la popularité de ce 
critère. 


2.3.3. ESSAIS DE ROS ET EICHINGER 


C’est à l'E.M.P.A., à Zurich [71], que Roë et EICHINGER ont réalisé les plus vastes re- 
cherches sur les états limites des matériaux fragiles dans un état de contrainte à trois dimen- 
sions. | 

Ils ont répété les essais de KARMAN en les étendant à d’autres matériaux fragiles, tels 
que la fonte, la résine et la pâte de ciment. Dans deux cas ils ont obtenu des résultats d’où 
il a été possible de déduire l’identité des courbes intrinsèques pour les divers états de con- 
trainte ; cependant, dans quatre cas ils ont trouvé des résultats contraires. Par exemple, 
ils ont constaté, d’après les essais effectués sur la pâte de ciment soumise à une traction et 
une compression avec une pression hydrostatique simultanée, que les courbes intrinsèques 
se croisaient. Dans les cas de contraintes faibles la courbe intrinsèque de traction était 
située au-dessus et pour les contraintes plus élevées, au-dessous de la courbe de compression. 
D’après ces essais, ROë et EICHINGER ont constaté que l'influence de la contrainte principale 
moyenne 0, avait lieu sur la rupture des matériaux fragiles, mais que cette influence n’était 
pas toujours la même. En fonction du type de matériau fragile, la contrainte principale 
moyenne peut augmenter ou diminuer la sollicitation du matériau, ou bien elle peut res- 
ter sans influence. Pourtant, cette influence n’est pas importante d’après Roë et EICHINGER 
et pour les matériaux fragiles elle ne dépasse pas 15 %. Les résultats des essais de Roë et 
EICHINGER pour la pâte de ciment sont présentés sur la figure 2-19 sous la forme du critère 
de Mon. 


T,kgflcm? —————— compression 
nier froction 5 





+Gkfen?0S SREESS 8e à &-2kphmt 
Fig. 2-19. Résultats des essais de ROë et EICHINGER effectués sur la pâte de ciment soumise à une com- 


pression tri-axiale [71] 
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2.3.4. ESSAIS DE BRESLER ET PISTER 


BRESLER et PISTER ont effectué leurs essais [13] [14] sur des cylindres en béton soumis 
simultanément à une torsion et à une compression le long des génératrices du cylindre. Le 
critère de la rupture obtenu comme résultat de ces essais s’exprime par la formule (2.26) 
dont la représentation graphique est donnée par la fi- 
gure 2-20 


1 
215 
AE va |oe2+ra6| è ]--s46| = | | . (226) 


Opr pr pr 











L’équation (2.26) n’est pas valable pour l’état de 
contrainte à trois dimensions. Par conséquent, elle ne 
peut pas être utilisée dans le voisinage d’un appui et 
d’une charge concentrée. 





Fig. 2-20. Représentation graphique de l’équation (2.26), d’après 
BRESLER et PISTER 





2.3.5. ESSAIS DE MCHENRY ET KARNI 


Les essais ont été réalisés sur des cylindres en béton soumis à une traction par l’intérieur 

au moyen d’un fluide avec une compression simultanée suivant l’axe du cylindre [57]. 

Contrairement aux essais de BRESLER et PISTER, effectués sur des éprouvettes de même 

. résistance, McHENRY et KARNI ont réalisé leurs expériences sur trois bétons dont les 

résistances étaient différentes. Ils ont constaté que la diminution de la résistance à la trac- 
tion a eu lieu même avec des contraintes de compression relativement peu élevées. 


2.3.6. ESSAIS DE LA RÉSISTANCE DU BÉTON À LA COMPRESSION BI-AXIALE 


Le problème de la résistance du béton soumis à deux contraintes principales négatives 
quand la troisième est égale à zéro peut apparaître dans l’examen du cisaillement dans les 
constructions précontraintes. C’est la raison pour laquelle ce problème mérite au moins 
de brèves considérations. 

L'étude de la résistance du béton avec aggrégats fins soumis à la compression dite plane 
a été entreprise par FôPPL [20] déjà en 1896. Il a effectué ses essais sur des prismes en mor- 
tier, chargés suivant deux directions. Pour éliminer l'influence du frottement sur les faces 
chargées, celles-ci ont été recouvertes d’une couche d’un mélange de stéarine et de talc. 
Après avoir éliminé le frottement par cette méthode, FôPPL a obtenu les mêmes résistances 
à la compression uni-axiale et bi-axiale. Par contre, le frottement une fois éliminé, la résis- 
tance bi-axiale s’avérait deux fois plus petite que la résistance sous la charge uni-axiale 
avec frottement dans les plans chargés. Roë et EICHINGER, en discutant les essais de FÔPPL, 
ont constaté que cette diminution de la résistance était produite par les efforts de désinté- 
gration dans la couche intermédiaire destinée à l’élimination du frottement. 
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Roë et EICHINGER, dans leurs recherches, ont étudié également la résistance à la com- 
pression dans un état plan de contrainte. D’après les essais effectués sur des cylindres en 
marbre chargés dans le sens du rayon, ils ont conclu que la résistance à la compression plane 


où 01 — 0) est supérieure de 30 environ par rapport à la résistance sous la charge axiale. 


Parmi les études plus récentes il faut remarquer les essais de GLOMB, de WEIGLER et 
BECKER et de HILSDORr. 
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Fig. 2-21. Résultats des essais de J. Grom8 [27] 


G£oM8 [27] a étudié la résistance du béton soumis à une compression bi-axiale avec 
le rapport 0,:0, variable; les essais ont été effectués sur un vérin spécialement adapté. 
Les essais de la première partie concernaient les prismes 10 x 10 X 10 cm et 20X20xX 20cm, 
comprimés suivant deux axes. Le frottement dans les plans chargés a été éliminé par 
des couches minces de paraffine. 

Les résultats des essais de GLOMB indiquent que la résistance à la compression bi-axiale, 
désignée par le symbole 0,4, est plus grande que la résistance à la compression axiale o,, 
de 25 à 50 % dans le cas où o,:0, — 1. Les résultats de cette partie des essais sont indi- 
qués sur la figure 2-21. 

Dans la deuxième partie des essais [28] GLOMB étudiait la résistance à la compression 
plane bi-axiale non seulement pour le rapport 0,:0, — 1, mais également pour le rapport 
02:01 — 0,5. Les essais de cette partie ont été effectués suivant 13 séries; chaque série 
contenait 25 éprouvettes, à savoir : 9 prismes de 20 cm de côté, 8 plaques 20x20 *X10 cm 
et 8 plaques 20 x 20 x 5 cm. Les charges du vérin ont été appliquées simultanément sur les 


. 
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deux faces horizontales et les deux faces verticales. Pour éliminer l’influence du frottement 

les faces chargées de toutes les éprouvettes étudiées ont été recouvertes d’une double couche 

d’un mélange de paraffine et d’huile lubrifiante. On a examiné ainsi deux sortes de béton : 
a) les bétons à faible résistance — 0, — 110 kgf/cm? environ, 
‘b) les bétons à forte résistance — 0, — 300 kgf/cm? environ. 
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Fig. 2-22. Diagramme de la relation entre 0, et 03, pour le béton caractérisé par 0,4, & 
& 300 kgf/cm?, d’après J. GEOMB, [28] 
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Fig. 2-23. Diagramme de la relation entre 0, et 65, pour le béton caractérisé par 06, % 
= 110 kgf/cm?, d’après J. GEOMB [28] 
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Les résultats de la seconde partie des essais de GLOMB sont représentés sur les figures 2-22 
et 2-23. Chaque point dans les diagrammes correspond aux essais de quatre éprouvettes 
au minimum. 

D’après les résultats présentés il découle que, pour toutes les sortes d'éléments exami- 
nés (prismes ou plaques), la résistance à la compression bi-axiale 04, est nettement plus 
élevée que la résistance à la compression axiale o,,, et que cette augmentation de la ré- 
sistance est égale à 40 % environ pour le 
rapport 0,:01 — 0,5, tandis qu’elle est moins 
importante pour le rapport 6,:01 = 1,0, 
pour lequel elle ne s’élève qu’à 24,3 %. 

Le diagramme de la figure 2-24, établi 
d’après les résultats des essais de GEOMB, mon-. 
tre dans le système de coordonnées 0, ©, 
l'allure probable des courbes intrinsèques pour 
le béton de faible résistance o,,, — 110 kgf/cm? 
et pour le béton fort o,, — 300 kgf/cm?. 

WEIGLER et BECKER [83] ont formulé des 
critiques contre l’élimination du frottement 
par des lubrifiants dans les plans chargés. 
Sur la base de nombreux essais préliminaires 
ils ont constaté que si l’on remplace les pris- 
mes par des plaques suffisamment minces, le 
frottement sur les faces de bord n’a pas 
d'influence considérable sur la résistance. 


GX 300kgf/cm? 


02.kgf/cm? 


8 





Al 110 300 


6,.kgflcm? 


Fig. 2-24. Courbes intrinsèques pour les bétons 
de 0, © 110 kgf/em? et 0,4 & 110 kgf/cm? 
soumis à une compression bi-axiale. Les coeffi- 


Les essais ont été réalisés sur des petites 
plaques de dimensions 100 x 100 x 25 mm cou- 
lées en six sortes de béton de résistances diffé- 


cients « et f déterminent l’augmentation de la 
résistance dans l’état bi-axial par rapport à È 
résistance uni-axiale, [28] 


rentes. D’après ces essais, WEIGLER et BECKER 

ont constaté, de même que G£LOMB, une augmentation de la résistance à la compression 
bi-axiale par rapport à la résistance à la compression axiale. L’accroïssement extrême de 
30 à 45 % a été observé pour les rapports des contraintes dans les limites suivantes : 


1:2,4 < (o,:0,) < 1:1. 


De plus, ils ont constaté une augmentation de la résistance dans les éléments soumis à une 
contrainte préalable de l’ordre de 0,75 o,,. L'augmentation de la résistance ainsi produite 
était comprise entre 6 et 13 % dans l’état axial de contrainte, et entre 10 et 25 % dans 
Pétat bi-axial. Les courbes intrinsèques pour trois bétons différents et pour la pâte de ci- 
ment obtenues d’après les essais [83] sont représentées sur la figure 2-25. 

Toutes les recherches expérimentales mentionnées ci-dessus, faites en vue de déterminer 
la résistance du béton dans l’état plan de contrainte, ont été critiquées par H. HILSDORF 
[34]. Dans une analyse théorique il est arrivé à la conclusion que, pour des raisons pure- 
ment techniques, il est très difficile de créer un état plan de contrainte, défini de manière 
univoque. Dans la zone d’application des charges, vu la rigidité de l’élément transmettant 
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Fig. 2-25. Résultats des essais de WEIGLER et BECKER [83] 


1 — courbes intrinsèques pour le béton ; 2 — courbes intrinsèques pour la pâte de ciment 
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Fig. 2-26. Brosse en acier pour la mise en charge des éprouvettes, d’après Hizsporr [34] 


les charges du vérin au béton, il apparaît un état de contrainte à trois dimensions; ceci 
produit l’augmentation de la résistance du béton. Selon HILSDORF, sur la base des résultats 
des essais acquis jusqu’à maintenant il n’est pas possible de déterminer d’une façon correcte 
la résistance dite plane. 
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D'après Hizsporr, les plaques carrées sont les mieux adaptées à l’examen de la ré- 
sistance bi-axiale parmi tous les éléments utilisés dans ces essais. Ceci est valable à condi- 
tion que la charge extérieure soit appliquée de manière à éviter les contraintes dites forcées 
(Zwangsspannungen). De plus, HILSDORF attire l’attention sur le fait qu’une partie de la 
charge extérieure est supportée par la structure de l’appareil de mise en charge à cause du 
frottement entre l’acier et le béton. Dans cette situation, le quotient de l’effort extérieur 
par la surface de l’éprouvette donne une valeur trop élevée de la contrainte ainsi déterminée. 

Pour trouver la résistance plane correcte du béton, HILSDORF propose de charger les 
éprouvettes en forme de plaques carrées à l’aide d’une brosse en acier (fig. 2-26). Une telle 
brosse doit se caractériser par une grande rigidité dans le sens de l’effort et elle doit être 
en même temps flexible dans le sens perpendiculaire. 

Ce dispositif laisse apparaître des déformations transversales libres également dans 
le plan d’application de la charge, cé qui permet, selon HiLsDorr, d'obtenir l’état plan 
« pur» de contrainte dans l’éprouvette étudiée. Les essais de HILSDORF réalisés de cette 
manière ont montré que la résistance bi-axiale 04,, égale dans les essais de WEIGLER et 
BECKER à environ 1,37 0,,, se trouve réduite à 1,12 ©, environ. "+ 


2.3.7. ESSAIS DE GODYCKI-ÉWIRKO 


En 1963, l’auteur a effectué des essais de cisaillement sur des poutres en béton armé de 
résistances 0%; — 300 kgf/cm? et 02, — 185 kgf/cm?. Les résultats de ces essais sont 
présentés dans la publication [24] ainsi qu’au sous-chapitre 5.7 du présent ouvrage. 

La disposition des fissures et l’analyse de la résistance dans la zone de cisaillement 
d’une poutre rectangulaire en béton de 0%, — 185 kgf/cm? sont données par la figure 
2-27. 

On peut observer que la première fissure inclinée suivant la ligne où les contraintes ©, 
s’annulent est apparue sous l'effort P — 2,9 tf (zone M). L'état de contrainte dans cette 
Zone au moment de la fissuration est représenté par le cercle limite de MoHR désigné par 
le symbole K;,. Ce cercle n’est pas tangent à la courbe intrinsèque de MOHR, mais après 
une légère augmentation de son diamètre le point de tangence se trouverait sur l’axe des 
abscisses. D’après le critère de MoHR ceci signifie que la fissure doit avoir lieu dans la 
section où la contrainte de cisaillement r — 0. Par conséquent, il s’agit ici exclusivement 
d’une fissure de séparation, inclinée à 45° par rapport à l’axe de la poutre, ce qui est con- 
firmé par l’expérience. 

Pour une augmentation ultérieure de la charge, on a pu observer une autre zone sem- 
blable N, où une fissure de même sorte est apparue sous un effort beaucoup plus élevé, 
P — 3,9 tf. L'état de contrainte dans la zone N au moment de la fissuration est représenté 
par le cercle limite X, qui coupe la courbe intrinsèque de MoHR en deux points (fig. 2-27). 
La fissuration au point N est apparue sous des contraintes de cisaillement 7 beaucoup plus 
élevées ; ceci peut être expliqué par la non-homogénéité de la structure du béton et égale- 
ment par l'influence éventuelle des étriers. Les étriers s'opposent aux déformations trans- 
versales du béton, ce qui crée souvent un état hétérogène de contrainte à trois dimensions. 
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Les considérations ci-dessus semblent indiquer que, dans le cas des poutres en béton 
armé avec armature transversale, il est difficile de définir la sollicitation en employant 
une courbe intrinsèque en forme de droite ou de courbe comme Mo et LEON l’ont pro- 
posé pour le béton non armé. 
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Fig. 2-27. Analyse de la résistance d’une poutre en béton de o£y — 185 kgf/cm? 
d’après les essais de GODyYCKI-ÉWIRKO, comparée avec l’hypothèse de MORR ; 
K; — cercle limite de compression axiale ; K, —- cercle limite de traction axiale ; 
K3 — cercle limite des contraintes au point M sous la charge P — 2,9 tf ; K, — 
cercle limite des contraintes au point N sous la charge P — 3,9 tf 

Les segments 4, B, C représentent les valeurs de la résistance au cisaillement, 
respectivement d’après MOHR, SEYBOLD et MÔRSCH 


Dans l’opinion de l’auteur, en conservant le critère de rupture de MOHR on peut rem- 
placer la courbe intrinsèque par une zone limite, dans laquelle les cercles de MoHR peuvent 
se déplacer en fonction de l’homogénéité du béton, de la disposition et du type d’armatures 
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longitudinale et transversale, et également en fonction de la contrainte moyenne qui était 
jusqu’à maintenant négligée dans la théorie de Monr. Ainsi formulée, l’analyse de la 
rupture d’un matériau est une généralisation du critère de Mon et elle est représentée . 
sur la figure 2-28. Il est à observer dans ce graphique que la zone limite est la plus étroite 
pour la fissure de séparation (r = 0). Elle devient plus large avec les contraintes tendant 


Z Zone limite 
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Fig. 2-28. Hypothèse de MOHR généralisée selon la pro- 
position de GopyckI-ÉWIRKO 


vers l’état de la pression hydrostatique, état où les dispersions rencontrées dans les essais 
sont plus importantes. 

Il est encore prématuré de formuler ce problème analytiquement, car on ne dispose pas 
encore d’un nombre suffisant de résultats expérimentaux des essais de la résistance du béton 
dans l’état complexe de contrainte. 














3. ANALYSE DU CISAILLEMENT D'APRÈS LA MÉTHODE 
CLASSIQUE 


3.1. CALCUL DES CONTRAINTES DUES AUX EFFORTS TRANCHANTS. 


La détermination des valeurs maximales des tensions principales peut être ramenée 
au calcul des contraintes de cisaillement + au niveau de l’axe neutre, à condition d’y ad- 
mettre les simplifications présentées en détail au chapitre 2. 

Pour définir ces contraintes, MÔRSCH a retenu comme base les équations d’équilibre 
des efforts. 


3.1.1. SECTION RECTANGULAIRE 


Considérons l’équilibre d’un élément de la poutre de longueur d/ et de largeur b (fig. 3-1). 
L’effort tranchant sur la longueur CC” doit équilibrer l’accroïssement de l’effort normal 
sur la longueur 4'C’, produit par l’accroissement des contraintes o. Par conséquent, on a 


x 


thdi — | bäydo. (3.1) 


v 


Les contraintes de compression de la fibre supérieure de la poutre rectangulaire, dues à la 
flexion, sont déterminées dans la théorie classique par la formule 


2M 
O0 
x 
D'où on a 
D re. 
lue 3 
bx (e 3 
et également 
ne. 2ydM 


bx? le = à 
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En utilisant la relation T — = ; nous pouvons écrire 
FE 2yTd/ | 
ah 
bx C 3; | 
Nous portons cette relation dans la formule (3.1) et nous obtenons 
| d 2 2 
ar ul | dy = 2Td/ Ë v 
x x 2 2 
x?{h——) ? x2{h— —— 
3 3 
d’où il vient 
2. A2 
z= HP). (3.2) 
AR 
bx C 


La formule (3.2) énonce que les contraintes de cisaillement du bord supérieur (pour v = x) 
sont égales à zéro ; elles augmentent suivant la loi parabolique pour atteindre au niveau de 
l’axe neutre (pour v — 0) la valeur suivante 


dd nn. (3.3) 


x bz 
o1-à) 


où : z désigne le bras de levier du couple des forces élastiques, 
b désigne la largeur d’une section rectangulaire de la poutre. 





Fig. 3-1. Contraintes o et + dans un élément de longueur d/ découpé 
dans une poutre rectangulaire 


En admettant que le béton ne peut pas transmettre les contraintes de traction, nous suppo- 
sons que toutes les sections C—C" situées au-dessous de l’axe neutre sont soumises au même 
effort tranchant que celui dans la section O0—0" située au niveau de l’axe neutre. Cet effort 
est ensuite transmis par l’adhérence sur les barres de l’armature. Il en résulte que la valeur 
de l'effort de traction dans l’armature varie de N à N+dN et le diagramme des contraintes 7 
prend la forme présentée par la figure 3-1. L’effort tranchant correspondant à l’unité de 
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longueur br, produit les contraintes sur la surface des barres, dont la valeur peut être 
calculée d’après la formule suivante, dans le cas des barres de même diamètre : 
Tob 


Ta = DM ; . (3.4) 





où : m — nombre des barres, 
Pa = Périmètre d’une barre. 
Dans le cas de diamètres différents des barres, l’effort tranchant est réparti proportion- 
nellement à l’aire de la section droite de chaque barre. 


3.1.2. SECTION EN FORME DE T 


Dans les poutres de section en forme de T, l’axe neutre où les contraintes o, s’annulent 
est situé le plus souvent près du bord inférieur du hourdis, conformément à la figure 3-2. 
Pour une épaisseur constante de l’âme, les contraintes de cisaillement ont les mêmes valeurs 
dans toutes les sections horizontales C—C’ au-dessous de l’axe neutre, cette valeur étant 
définie par laccroissement de l’effort dN,. Nous supposons ici que l'effort N, est hori- 
zontal, N, = Nys. 





Eu 


Fig. 3-2. Contraintes o et tr dans un élément de longueur d/ découpé dans une 
poutre en forme de T 


= 


D’après la condition d’équilibre des projections des efforts sur l’axe horizontal, il 
vient (fig. 3-2) : 


botod! == dW,;, 


ou bien 
dN, 
b To — a . 
Etant donné que 
M 
NN, =-, ———, 
 G—x+}) 
on a 
dWN, dM 1 T 


dd xt») h-xFy 
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Finalement nous obtenons 


T T 


OU) bo 


Pour les sections en forme de T on peut employer la formule suivante, suffisamment 
précise pour les calculs pratiques 


T 
. | 
b 1h20: 
0 ( 2 
Les contraintes d’adhérence 7, sont déterminées par la formule (3.4) dans le cas des 
barres de même diamètre dans l’âme. Dans le cas de diamètres différents, la contrainte 


Tamax SUT la surface de la barre la plus épaisse est donnée par 
la formule 


(3.5) 


To — 


boto max 
Tamax — + 4 ? (3.6) 








où : À, — aire totale des barres, 

dax — diamètre de la barre la plus épaisse. 
_ à Téffaétrésinchant forison: L’effort tranchant horizontal, correspondant à l'unité de 
tal dans une poutreenforme longueur de la nervure (r,b4), agit également d’une façon im- 
de T portante dans les sections verticales a-a’ où le hourdis est 

associé à la nervure, (fig. 3-3). 

En supposant une répartition uniforme des contraintes de cisaillement dans les sections 

a—a', nous obtiendrons une valeur moyenne de ces contraintes donnée par la formule 


Fig. 3-3. Plans aa’ exposés 


de boto b—bs 


7 
2h b on 








3.1.3. POUTRE DE HAUTEUR VARIABLE 


La détermination exacte des contraintes devient un problème compliqué dans les 
poutres de hauteur variable, étant donné que les contraintes de compression de béton près 
du bord oblique sont parallèles à ce bord, tandis que les contraintes des barres de l’armature 
correspondent à peu près à la direction des axes de ces barres. Afin de simplifier la déduc- 
tion des formules déterminant 7,, on ne considère que les sections planes et verticales, 
évitant ainsi l’examen des sections chargées de façon dissymétrique. 

Sur la figure 3-4 on a représenté les quatre cas les plus fréquents dans la pratique où 
la hauteur des poutres en béton armé est linéairement variable. Si l’on suppose dans tous 
ces cas que les efforts sont appliqués horizontalement, on obtient 


Nue 
Z 
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Pour un bras de levier variable, on a 


aN; es sm 
Z 
ou bien 


Re (3.8) 





Fig. 3-4. Efforts intérieurs dans des sections de poutres en béton armé 
de hauteur linéairement variable ‘ 


Dans tous ces cas nous avons 


boto = D patadl = dN:, 


où: D'p, = périmètre des barres, 
T4 = contrainte d’adhérence. 


À 7 der 
Comme bras de levier nous prenons z gh d’où il vient 


dz 7 dh 7 _— 
sd 7 
dz 7 : se 
On peut remplacer la formule — gt8% par la relation plus précise 
dz z dh Z 


ED D 
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En substituant dans la formule (3.8) les valeurs déterminées pour 


, dz __dM É 
dN, a et T — “à? nous obtiendrons 
M 
BoTo — Ÿ'pata Fr tga, 
et finalement on trouve 
ut Mtga 
He 62) 


Quand h diminue, M croissant, il faut remplacer le signe (—) dans la formule (3.9) 
par le signe (+). 

L'influence positive des goussets est expliquée par les figures 3-4 c et d, où la compo- 
sante verticale de traction de l’armature diminue l'effort tranchant, transmis sur le béton, 
d’une valeur égale à N'tga. Dans les cas a et b (fig. 3-4) les goussets diminuent également 
les contraintes 7,, mais cette influence s’effectue un peu différemment que dans les cas 
c et d. Pour examiner ces cas, considérons les contraintes de compression sur les bords 
en les déterminant dans une section verticale d’après la formule connue 


2M 


2 
bx(r- x) 


Obr — 





Fig. 3-5. Contraintes dans une section verticale 
d’une poutre munie de goussets sur l’appui 


Dans une poutre de hauteur constante cette contrainte est égale à la contrainte princi- 
pale de bord o,. Par contre, dans le cas des goussets, les contraintes principales de com- 
pression o, sont supérieures et peuvent être déterminées d’après la condition d’équilibre 
d’un élément triangulaire, découpé près du bord (fig. 3-5). 

De la condition 3° X — 0, il vient 


or ds = o,dssinBsinf 
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et ensuite 


ee Or 
O2 eg (0) 





; ; 1 pus 
La contrainte 0, parallèle au bord du gousset est donc selon le rapport Sn supérieure 


n?p 
à des contraintes calculées 0,,. D’habitude cette augmentation des contraintes du béton 
est négligés dans les calculs pratiques, malgré le fait que dans le cas des goussets inclinés 
à 1/3 elle est égale à 11 %. 


La condition }' Y — 0 nous fournit l’équation suivante 


tds — o,dssinBcosf, 

d’où il vient 

T = 0ÿrCOtB. (3.11) 

Cette équation indique que les contraintes de cisaillement du bord comprimé non 

seulement ne sont pas égales à zéro, mais par contre qu’elles peuvent atteindre des valeurs 
importantes. Par exemple, dans le cas du gousset incliné à 1/3 et o,, — 100 kgf/cm?, nous 
obtiendrons + = 33,5 kgf/cm?. De cette façon, îa zone comprimée du béton près du bord 
d’un gousset supporte une partie de l’effort tranchant et ainsi le cisaillement dans la zone 
tendue est diminué. Ceci découle de la formule (3.9) où la contrainte de cisaillement 7, 
est diminuée. Il faut remarquer que les contraintes + du bord d’un gousset ne peuvent pas 
être considérées d’une manière univoque avec les contraintes T0 dans la zone tendue. 
Egalement, on ne peut pas comparer les contraintes +, avec les contraintes de cisaillement 
dans un plan incliné à 45° par rapport à l’axe d’un poteau axialement comprimé. 


3.2. DISTRIBUTION EFFECTIVE DES CONTRAINTES DE 
CISAILLEMENT 


La distribution effective des contraintes de cisaillement +,, peut être déterminée dans 
le cas où d’après les mesures des déformations on peut définir la distribution des contrain- 
tes o, dans deux sections transversales voisines. Par exemple, la contrainte « x effective » 
dans le plan C—C" (fig. 3-1) peut être trouvée quand on connaît la somme des différences 
des contraintes w, dans les sections AC et 4’C’ situées au-dessus du plan horizontal C—C" 


S AGefpective AF 
bAI É 


Dans son examen du problème, MÔRSCH a constaté que la forme effective du diagramme 
des contraintes de cisaillement dépend non seulement de la forme de la section transversale 
mais également de la nature de l’armature et de l'importance du moment fléchissant. 
La distribution effective des contraintes 7 dans une section rectangulaire d’une poutre 
simplement appuyée et chargée par deux forces concentrées situées symétriquement à 1/3 
de la portée est représentée sur la figure 3-6. « 


Tec effective — 


(3.12) 
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Les diagrammes des contraintes effectives + dessinés suivant les lignes continues ont été 
trouvés pour l’effort tranchant constant T — 1780 kgf et pour des moments fléchissants 
variables de M — 880 kgfm à M — 1780 kgfm. Suivant les lignes discontinues on a dessiné 
les diagrammes des contraintes calculées théoriquement en admettant # — 15 pour la 
phase II de chargement de la poutre et avec n — 6,45 pour la phase I. Pour les petits mo- 
ments fléchissants on voit (fig. 3-6b) que le diagramme théorique de la contrainte 7 pour 
n — 6,45 concorde assez bien avec celui qui a été calculé; par contre pour les moments 
















| 
| 
| 
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Phase!l (n=15) | 


Fig. 3-6. Diagramme effectif et théorique des contraintes de cisaillement dans 
une section rectangulaire d’une poutre en béton armé après les essais de MÔRsCH, 
[63] : a) disposition de la poutre et diagramme des moments fléchissants, b) c) dia- 
grammes des contraintes de cisaillement pour les valeurs inférieures et supérieures 
des moments fléchissants 


plus élevés (fig. 3-6c) la contrainte +, est largement supérieure à la contrainte +, calculée 
dans la phase 11. 

Le même problème pour une poutre de section en T est présenté par la figure 3-7 où, 
de plus, le diagramme des contraintes normales ©, est donné. 
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Phase I! 
| (n=15) 


Fig. 3-7. Diagrammes effectif et théorique des contraintes de cisaillement dans une section en forme 
de T d’une poutre en béton armé d’après les essais de MôrsCcH, [63] : a) disposition de la poutre et 
diagramme des moments fléchissants, b) diagrammes des contraintes tangentes (de cisaillement) et norma- 
les dans les différentes sections 


/ 


/ 
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3.3. CALCUL DE L’EFFORT OBLIQUE DE TRACTION 








Dans nos considérations nous admettons comme un principe de base que les efforts 
de traction dans le béton sont transmis par les barres en acier. Découpons maintenant la 
poutre en béton armé, à la hauteur de l’axe où les contraintes o, s’annulent, par une section 
fictive telle que dans cette section on n’ait que des contraintes principales de compression 
et de traction. Dans la zone où les contraintes o, sont égales à zéro, c’est la section en forme 
de dents de scie (fig. 3-8) qui satisfait à cette condition, ses plans obliques étant inclinés 
à 45° et à 135° par rapport à l’axe de la poutre. 





Fig. 3-8. Efforts appliqués à un élément d’une poutre, cor- 
respondant aux contraintes principales et tangentes dans 
l’axe des contraintes ©. nulles. 


Les contraintes principales perpendiculaires aux plans obliques de cette section sont 








égales à To(o1 — —0: — to). Un élément de la poutre est donc chargé par les efforts 
suivants : 
. dl Li d/ T di de 
70; V2 00 2 z v2 , ( 8 ) 
d? d/ T d/ 
O200—= = —T RE ie (3.14 
270 15 o”0o 2 # 2 ) 


Dans la section parallèle à l’axe de la poutre apparaissent la contrainte de cisaillement 
to et l’effort de glissement longitudinal correspondant 


Tobod/ = Ta. (3.15) 


Les expériences montrent que c’est l’effort de traction produit par les contraintes ©: 
qui est toujours la cause de la rupture dans les liens structuraux du béton ; par contre, 
l'effort de glissement longitudinal et l'effort tranchant ne provoquent que très rarement 
l’épuisement de la capacité portante. Ceci peut arriver exclusivement dans une poutre 
en T avec la nervure très mince; dans ce cas il faut également analyser l’influence des deux 
autres efforts, résultant des contraintes ©, et to.’ 


. 
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Conformément aux recommandations de MôrscH, tout l’effort de traction indiqué 
par l’équation (3.13) doit être transmis aux barres de l’armature, tandis que le béton est 
destiné à supporter les efforts de compression. 

Dans la phase I de chargement du béton, les éléments séparés par des fissures inclinées 
peuvent être considérés comme des bielles comprimées, et les étriers ou les barres relevées 
comme des bielles ou croisillons tendus. Aïnsi, toute la zone de cisaillement de la poutre 
en béton armé dans la phase JJ est regardée par MÔRSCH comme un treillis. Cette formu- : 
lation du problème de cisaillement est connue dans la littérature comme l’analogie du 
treillis de MÔRSCH. 





Fig. 3-9. Schémas des treillis classiques de MôrscH pour les poutres 
munies de barres relevées : a) treillis dont la distance entre les barres 
tendues est égale à r; — 2z, b) treillis avec deux systèmes de barres 
croisées, Où f, = z, C) treillis avec m systèmes de barres croisées, {,, = 
— zm, d) partie du treillis voisine de l’appui, séparée par une section 
de RITTER, et diagramme des efforts tranchants. 


La figure 3-9 représente quelques variantes du treillis fictif de MÔRsCH dans le cas des 
barres relevées à 45°. Les axes des bielles comprimées en béton sont indiqués par les lignes 
discontinues. Les notations sont employées comme il suit : 

N, — l'effort de traction dans l’armature principale (membrure inférieure du treillis), 

N — l'effort de compression (membrure supérieure du treillis), 

N5 — l'effort dans les barres relevées (croisillon tendu), 

No — l'effort de compression dans les bielles en béton. 

Si l’on sépare par la section de RITTER la partie près de l’appui d’un treillis simple 
(fig. 3-9a), on obtient de la condition D’ Y — 0 que 


T—Noising = 0, 
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d’où, en portant l’hypothèse de MÔRSCH x — @ = 45°, on trouve 
, T An 
Nés nc T2. (3.16) 
Dans un treillis construit en barres une fois croisées, donc composé par deux treillis 
simples (fig. 3-9b), on obtient : 
pour f, —zeto — p == 45°, 
T T 


’ 


Nos nds — 72° 
pour f, == 2z, comme précédemment, 


Ma Ty2. 


7 


Dans un treillis construit en barres m-fois croisées (triangulation multiple) (fig. 3-9c), 


DZ in 
pour #, — — il vient 
m 


T 


Nom — msin45° 


FE 
= V2. 


Pour comparer, nous calculons l’effort oblique de traction dans le segment #, = 2z, 
où on a mn barres relevées, et nous trouvons 





TV? _yy3, 


No: = MN =m 
Om m 





Fig. 3-10. Schémas des treillis classiques de MÔrsCcH pour les 
poutres munies d’étriers verticaux : a) treillis classique séparé 
par une section de RITTER et diagramme des efforts tranchants, 
b) treillis simple, c) m treillis simples 


De cette expression de la traction il découle que la valeur de la traction et également la 
section transversale des barres relevées ne dépendent pas de la densité des bielles. Cette 
constatation n’est valable qu’en admettant l’hypothèse de MôrsCH que m treillis simples 
supposés dans une poutre en béton armé sont entièrement indépendants. 
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De même, dans la zone de cisaillement armée seulement par les étriers, la valeur de 
Peffort N°, correspondant à l’unité de longueur de la poutre ne dépend pas du nombre 
des barres comprimées croisées avec des barres tendues (fig. 3-10). 

Pour l’espacement des étriers égal à , — z nous obtenons d’après le schéma a) 


Niyi — T. 
Si l’on a m étriers dans un segment 2 z, l’effort dans un étrier est égal à 
| Br 
Naym pen 
m 


Les considérations ci-dessus permettent de conclure que l’analogie du treillis de MôRSCH 
est basée sur les hypothèses simplificatrices suivantes : 
a) le treillis est isostatique, 
b) l’inclinaison des éléments comprimés (bielles en béton) est égale à À 45°, 
c) les membrures comprimée et tendue sont parallèles, cela signifie que dans une 
section verticale l’effort de compression est parallèle à l’effort de tension (W,IIN;), 
d) les bielles séparées par les fissures sont soumises à la compression axiale. 


3.4. ARMATURE PAR ÉTRIERS 


Dans le cas d’une poutre non armée transversalement, après lapparition d’une fissure 
inclinée suivant la hauteur de la poutre, les composantes verticales des efforts N° et N, 
doivent équilibrer l'effort tranchant T (fig. 3-11). L’effort N° incliné, dont la direction est 
différente de celle de l’axe de la barre, provoque l’apparition d’une fissure horizontale 
parallèle à l’axe de la barre (fig. 3-12); ceci produit en conséquence une charge supplé- 
mentaire de la zone de l’ancrage et de la zone comprimée. La surcharge de la zone compri- 
mée apparaît notamment dans la section au-dessus de la fissure inclinée. 





P| P 
Fig. 3-11. Directions des résultantes N et N; Fig. 3-12. Directions des résultantes N et N° 
avant la formation d’une fissure horizontale après la formation d’une fissure horizontale 
dans le cas où la poutre est sans armature au niveau de l’armature principale 
transversale 


Pour prévenir ce phénomène, qui est nuisible d’après MôRsCH, la section transversale 
des étriers traversés par la fissure oblique doit être calculée d’après la condition 


D'AS. =T. 
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L’armature transversale ainsi déterminée permet de maintenir les membrures inférieure 
et supérieure parallèles dans le treillis fictif (W,]IN;), conformément au polygone des forces 
donné par la figure 3-13. 

Si l’on admet la fissure inclinée à 45°, on peut supposer que la projection de cette 
fissure sur l’axe horizontal est approximativement égale au bras de levier z. Dans cette 
hypothèse et prenant l’espacement des étriers égal à r (fig. 3-14), nous obtenons z/f comme 
le nombre des étriers traversés par la fissure oblique. Si N,,, désigne l’effort de traction 
transmis par un étrier chargé jusqu'aux contraintes admissibles, les recommandations 
ci-dessus de MÔRSCH mènent à la relation suivante : 


Z 
T= Ney er (3.17) 
ou bien, si l'effort de traction dans les étriers situés dans un plan est (supposé) connu, nous 


pouvons Calculer l’espacement des étriers 


4 


tre nt (3.18) 








_ 





Fig. 3-13. Répartition des efforts intérieurs appliqués à un Fig. 3-14. Répartition idéale des efforts 
élément de la poutre en béton armé, munie d’étriers verti- intérieurs dans la zone de cisaillement après 
caux [63], élément voisin de l’appui et séparé par une fissure la formation d’une fissure oblique dans une 
oblique poutre munie d’étriers verticaux [63] 


Souvent les étriers sont employés simultanément avec des barres relevées. On établit 
alors la section transversale et l’espacement des étriers et ceci permet de déterminer a priori 
la partie de l'effort tranchant transmise par les étriers (formule 3.17), ou bien la partie 
des contraintes de cisaillement transmise par ces étriers. Pour déterminer ces contraintes 
on peut utiliser la formule suivante 


C2 À, Que. (3.19) 


CT, = == 
“a bit bots 








où s désigne le coefficient de sécurité. 
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3.5. ARMATURE EN FORME DE BARRES RELEVÉES 





De l’analogie du treillis de MGRSCH discutée au sous-chapitre 3.3 il s’ensuit que le nombre 
des barres relevées peut être déterminé d’après la valeur des efforts de traction dans les 
bielles d’un treillis fictif. Les efforts dans les barres relevées peuvent être calculés également 
soit à partir du diagramme des contraintes de cisaillement, soit à partir du diagramme des 
contraintes obliques de traction. 

Les efforts calculés ainsi sont indépendants de la méthode de calcul; ceci résulte par 
exemple de la figure 3-15 où la poutre simplement appuyée et uniformément chargée est 











Fig. 3-15. Application des diagrammes des efforts tranchants T'et des contraintes 


de cisaillement 7 au dimensionnement de l’armature transversale [63] 
1 — bielles comprimées en béton 


examinée. Les étriers disposés sur toute la longueur de la poutre sont chargés par la partie 
suivante de l’effort tranchant 


+ 
T, + Noyi 


Si l’aire relative de la section des étriers &, est constante le long de la poutre, nous 
découpons dans le diagramme des efforts tranchants 7(x) une bande correspondant à 
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l’ordonnée T,,. Par contre, si nous utilisons les contraintes 7, une bande pareille correspon- 
dant à l’ordonnée 
= Non 

bot 
est découpée dans le diagramme des contraintes de cisaillement (fig. 3-15). En désignant 
l'effort tranchant correspondant aux barres relevées par Ts, où T, — T—T,, eten employant 
le schéma de deux treillis simples, nous trouvons d’après la figure 3-15 


pue To2 ne To2 
Né: = = RE V2, (3.20) 
mais pour les barres relevées plus près l’une de l’autre, par exemple pour un schéma de m 
treillis simples (triangulation multiple), nous aurons 

e 
m 


To 








Mn YE. (3.21) 


En utilisant le diagramme des contraintes de cisaillement nous avons, pour le schéma 
de deux treillis simples, 


ne 
No2 — bo(ro—T)z 2 » (3.22) 
ou bien, pour le schéma de m treillis, 
= Bolro— Te) 2. (3.23) 


Si l’on tient compte que b5(to—7,)z — To, on voit que les efforts obliques dans une. 
barre relevée calculés d’après l’analogie du treillis par la formule (3.21) et d’après le dia- 
gramme des contraintes de cisaillement par la formule (3.23) sont identiques. 


4. PROBLÈME DU CISAILLEMENT DANS QUELQUES THÉORIES 
: D'ÉTATS LIMITES ULTIMES 


Ce qui provoque depuis bien longtemps des objections de la part des théoriciens du 
béton armé et qui est un sujet de discussions et de débats perpétuels, c’est le dimensionne- 
ment par la méthode d’état limite ultime des éléments en béton armé soumis à la flexion, 
tout en conservant la méthode classique de dimensionnement pour le cisaillement et en 
considérant d’une façon indépendante l’influence du moment fléchissant et de l’effort 
tranchant. 

Presque tous les chercheurs sont d’accord sur la dépendance du portant d’une section 
vis-à-vis de l’influence simultanée du moment fléchissant et de l’effort tranchant et sur 
l'impossibilité d'analyser ces influences séparément, surtout si l’on utilise deux méthodes 
différentes dont l’une étudie l’état de rupture, et l’autre l’état d’exploitation. C’est une 
attitude évidemment inconséquente, mais d’autre part l’état d’exploitation est pour nous 
aussi intéressant que l’état de rupture. Il faut connaître le premier pour éviter la destruction 
graduelle de la construction pendant une exploitation de longue durée, le second état doit 
être également examiné pour pouvoir déterminer le coefficient de sécurité. 

Par conséquent, la nécessité se manifeste de connaître les méthodes basées sur l’état 
limite ultime. Par ces méthodes il sera possible de définir d’une manière plus ou moins. 
précise les paramètres limites de la résistance qui déterminent la rupture d’un élément. 


4.1. MÉTHODE DE BORICHANSKI 


Les essais des poutres en béton armé soumises au cisaillement, réalisés par M. S. Bori- 
CHANSKI, ont été commencés en 1937 sous la direction du Professeur A. À. GVOZDIEV. 
L'analyse des résultats de ces essais et les recommandations pour le dimensionnement 
d’après l’état limite ultime ont été inclus dans l’ouvrage [11] publié en 1946. Les conclusions 
et les résultats les plus importants qu’on ait tirés de ces essais ainsi que les propositions 
pour le dimensionnement contenues dans cet ouvrage sont présentés ci-dessous. Les 
recommandations pour le dimensionnement d’après BORICHANSKI ont été formulées dans 
le règlement soviétique NiTU 123-55 et également, avec quelques changements, dans le 
projet du règlement SNiP II-B. 1-62. 

En préparant le programme de ses essais, BORICHANSKI a admis qu’une partie de 
l’effort tranchant peut être supportée par la zone comprimée du béton et c’est pourquoi 


48 le cisaillement dans le béton armé 


il était possible de réduire considérablement l’armature transversale. De plus, il a admis 
que le rapport entre les valeurs de l'effort normal et de l'effort transversal exerce une 
influence essentielle sur la résistance de la zone comprimée du béton au-dessus de la fissure 
oblique. 

Pour étudier ce problème, BORICHANSKI a fait des essais sur des poutres en béton, 
chacune avec une fissure oblique artificielle préalablement créée. L’effort horizontal qui 
remplaçaïit l'influence de l’armature longitudinale a été réalisé au moyen d’un vérin hydrau- 
lique, situé entre la poutre et le cadre en acier, spécialement construit pour ces essais 
(Fig. 4-1). 








Fig. 4-1. Exemple d’une poutre en béton avec uae fissure artificielle dans 


les essais de BORICHANSKI [11] 
1 — vérin hydraulique, 2 — dispositif d’essai sous la forme d’un cadre en acier 


Les poutres expérimentales ont été soumises aux essais avec différents rapports entre 
les forces F et A, de sorte que l’angle « entre la résultante W et l’axe de la poutre variait 
de 5° à 75°. Les essais ont été effectués sur 44 éléments. Dans la plupart des cas la résultante 
W passait par un point situé au-dessus de l’extrémité dela fissure artificielle, à 4 cm 
environ du bord comprimé. On a constaté que la rupture de toutes les poutres a eu lieu 
dans le plan qui contenait la droite joignant l’extrémité de la fissure artificielle et le point 
d’application de la force verticale. Cette forme de rupture a été constatée également dans les 
cas où la distance w entre l’extrémité de la fissure et le point d’application de la charge 
concentrée sur le bord supérieur de la poutre était importante. 

Pour un rapport des efforts H/V constant, la valeur de la charge de rupture dépend 
de l’angle d’inclinaison de la fissure artificielle oblique. Ainsi, par exemple, il s’avérait 
que la charge de rupture d’une poutre avec fissure artificielle peu inclinée était approxima- 
tivement trois fois plus petite que celle d’une poutre avec fissure très inclinée, le rapport 
H/V étant le même pour les deux poutres. L’ influence de l’inclinaison de la fissure sur la 
capacité portante a été étudiée également dans les poutres en béton armé. Les ‘essais 
fondamentaux ont été effectués en 4 séries de poutres. 

La première série était composée de 10 groupes de 3 poutres. Les poutres de section 
transversale bh, — 20 X 30 cm ont été armées de 5 barres de © 20 mm (© = 2,65 %). Ces 
poutres différaient par la longueur du segment sans armature transversale où les fissures 
inclinées pouvaient apparaître librement en fonction des différents rapports M/T. 

La deuxième série de poutres était destinée à l’étude de linfluence des dimensions. 
Cette série était composée de 4 groupes de poutres dont les hauteurs étaient 10, 20, 45 et 
60 cm. 
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La troisième série de poutres a été préparée pour l’examen de l’influence de la section 
de l’armature. Les poutres, de section transversale 20 X 30 cm, ont été munies d’une ar- 
mature longitudinale de pourcentage différent (@ — 4,1 % ; © — 2,6 %; © — 1,5 %). 

Les essais de la quatrième série ont eu pour but de déterminer dans quelle mesure le 
talon des poutres en forme de T peut être pris en compte dans le calcul de la résistance 
contre les efforts tranchants. Cette série se composait de 6 poutres dont la hauteur utile 
était de h — 30 cm, la largeur de la nervure, de 20 cm et celle du hourdis comprimé, de 
50 cm. 

D’après les essais de la première série, BORICHANSKI a constaté que dans la plupart 
des poutres la rupture a été provoquée par le glissement de la zone comprimée au-dessus 
de l’extrémité de la fissure oblique, bien que les autres poutres aient subi l’écrasement de 
la zone comprimée par suite de l’écoulemient de l’armature principale. 

Dans l’opinion de BORICHANSKI, l’inclinaison de la fissure oblique a une influence 
prépondérante sur la valeur de l’effort transversal V, supporté par la zone comprimée 


du béton. Le diagramme de la figure 4-2 montre la relation entre -—— et cot x, qui repré- 


, 
bho, 
sente le rapport entre les projections horizontale et verticale de la fissure. Pour déterminer 
lPangle «, on a considéré la distance entre l’armature longitudinale et le bord comprimé 
de la poutre. Dans le cas des armatures situées à deux niveaux, cette distance était mesurée 
entre les barres tendues et comprimées. 

La figure 4-2 contient également la courbe correspondant à la relation 


ones. 
bho, 
Pour cette courbe, la somme algébrique des écarts des résultats expérimentaux est 
égale à zéro et l’écart quadratique moyen est égal à 25 %. 
Les résultats des essais de la deuxième série indiquent que la diminution de la hauteur 
d’une poutre, jusqu’à 20 cm, se traduit par une augmentation de la résistance suppléant 


LES RQ : ’ : 
au cisaillement de la zone comprimée du béton ke mais pour les poutres de hauteurs 


supérieures à 30 cm cette résistance se trouve stabilisée. 

Les résultats des essais de la troisième et quatrième séries ont amené BORICHANSKI 
à la conclusion que la résistance suppléant au cisaillement de la zone comprimée du béton 

diminue avec l’augmentation de la qualité du béton; par contre, l’aire de la section trans- 

versale de l’armature longitudinale ainsi que la largeur du hourdis et le rapport M/T restent 
presque sans influence. 

Par conséquent, BORICHANSKI a proposé pour simplifier le nr de ne considérer 
que la relation entre V, et l’angle d’inclinaison de la fissure oblique suivant la formule 

kbh?6, 


"s + e , 





où e désigne la projection de la fissure oblique sur l’axe de la poutre. 


5 Le cisaillement 
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Fig. 4-2. Résultats des essais des poutres en béton armé d’après BORICHANSKI [11] 


Pour toute sécurité, BORICHANSKI suggère de remplacer la valeur moyenne constante 
k — 0,185 par la valeur k,;, — 0,15. Ainsi, la valeur de l’effort transversal supporté par la 
zone comprimée du béton est égale finalement à 


__ 0,15bh25, 


V, 2 


(4.1) 

Dans la théorie d’état limite ultime basée sur les essais de BORICHANSKI, On a SUPPOSÉ - 
que la rupture de la zone de cisaillement dans une poutre en béton armé peut être amenée 
par deux causes : 

1. Les contraintes dans l’armature principale atteignant la limite d’écoulement de l’acier, 
ou bien un glissement dû à l’ancrage insuffisant des barres, provoquent une rotation des 
deux parties de la poutre séparées par la fissure oblique autour d’un point commun situé 
dans la zone comprimée de la poutre. L'augmentation ultérieure de l’ouverture de cette 
fissure amène les contraintes dans l’armature transversale à la limite d'écoulement, cela 
dans les étriers ou dans les barres relevées. 
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L’écoulement de l’acier ou le glissement des barres dans leur ancrage conduit à la dimi- 
nution excessive de la section de la zone comprimée et ceci est une cause directe de l’écra- 
sement du béton au-dessus de la fissure oblique. Cela. se produit d’une manière analogue 
à ce qui a lieu dans le cas du moment fléchissant maximal au-dessus de la fissure verticale. 

2. Si l’armature principale reste ancrée au béton et les contraintes dans l’armature 
n’atteignent pas la limite d'écoulement (0, < Q;), il n’y a pas de rotation des deux parties 
de la poutre et la zone comprimée soumise simultanément au moment fléchissant et à 
l'effort tranchant subit la rupture par glissement. 

Le schéma de disposition des efforts dans la section suivant la fissure oblique en 
état de rupture est présenté sur la figure 4-3. D’après BORICHANSKI la rupture n’a pas lieu 
si deux conditions limites de la résistance sont remplies : 

a) le moment des forces extérieures par rapport au centre de gravité de la zone compri- 
mée dans la section au-dessus de la fissure oblique ne sera pas supérieur au moment des 
valeurs limites des efforts internes par rapport au même point 


M< Q, (asz+ D'Ao12ot 452)» (4.2) 


b) l'effort extérieur transversal T ne sera pas supérieur à la somme des projections des 
valeurs limites des efforts internes sur la droite perpendiculaire à l’axe de la poutre : 


7 : Sn 
T< Qi { D'Arosin8 + D'4:)+73. (4.3) 
Ici 7, désigne la partie de l’effort tranchant supportée par la zone comprimée du béton. 


0,15bh26, 
2 c 
e 


Si l’on considère, suivant l’indication de BORICHANSKI, la valeur V, — omme 


constante (4.1), la formule (4.3) prend la forme 
TE Q[ D Aoisin0+ D4:) + 


L’effort tranchant qui peut être transmis par les étriers verticaux situés sur l’unité 
de longueur de la projection horizontale de la fissure oblique est désigné par g,. Etant 


0,15bh25; 


- (4.3a) 





Fig. 4-3. Rupture dans une section suivant la Fig. 4-4, Position défavorable d’une fis- 
fissure oblique, d’après BORICHANSKI [11] sure oblique dans une poutre munie 
d’étriers verticaux 


5* 
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donné que les étriers qui traversent la fissure oblique supportent l’effort Q 2, FA! ; nous 
pouvons écrire 

# 

Ti 





qe = Q DA oubien gq,=— 


Dans le cas où une poutre est armée contre le cisaillement seulement par des étriers, 
la formule (4.3a) prend la forme suivante 
0,150, bh? 
T = D (4.4) 
Pour déterminer la valeur de e correspondant à l’effort tranchant minimal T supporté 
par les étriers et par la zone comprimée du béton, il faut égaler à zéro la dérivée première 
de l’équation (4.4) par rapport à e 


AT 15h 
Rd 


d’où il vient 


V 0,156, bh2 
€o —= ET = Fe 
Qy 


En portant e, dans la formule (4.4), nous trouvons 


5 EEE RES 
SR ue : = yo, 150; bh?q, + y0, 156: o,bh?q, — AU 60,bh?q, : (GS) 


T = y eo + 
Il en résuite que dans le cas d’une poutre armée par des étriers la rupture ne se produira 
pas si la condition suivante est satisfaite : 
A; °Q 


T< V 0,60,bh?q, , avec gq,— ; 


Etant donné qu’un étrier situé à l’une ou à l’autre extrémité de la fissure oblique peut 
ne pas la traverser (fig. 4-4), certains chercheurs soviétiques [10] préconisent de rem- 
placer pour le dimensionnement la formule (4.5) par l’expression suivante : 


T — y0,6bh20,q, —g,t. (4.6) 


4.2. MÉTHODE DE GYENGÜ 


De même que BORICHANSKI, pour déterminer les paramètres statiques dans l’état de 
rupture, T. Gyengô [31] utilise les conditions d’équilibre de la partie de la poutre du côté 
de l’appui séparée par la fissure. Dans l’analyse des résultats expérimentaux, Gyengô 
a formulé la conclusion que dans l’état de rupture on peut baser le dimensionnement sur 
les hypothèses simplificatrices suivantes : 

1. Les armatures principale et transversale atteignent la limite d’écoulement, et les 
directions des efforts dans les armatures sont identiques aux axes des barres. 
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2. Les contraintes de compression 0,, — 0, dans le béton de la zone comprimée au-des- 
sus de Ja fissure oblique sont réparties uniformément, et dans l’état de rupture on peut 
supposer que 0, = O4. , 

3. La zone comprimée, outre les contraintes o, — 6,, peut supporter également les 
contraintes de cisaillement T7, dont la répartition est uniforme. 

4. Le hourdis d’une section en T supporte également l'effort tranchant. 

GYENGÔ considère l’équilibre de la partie de la poutre près de l’appui limitée par la 
fissure oblique, tantôt avec son armature de barres relevées (fig. 4-Sa) et tantôt avec l’arma- 
ture des étriers verticaux (fig. 4-5b). 





| Fig. 4-5. Equilibre d’une partie de la poutre, séparée par une fissure 
oblique d’après GYENGÔ [31]: a) poutre munie de barres relevées, 
b) poutre armée par des étriers 


Dans la poutre où les efforts de cisaillement sont transmis par des barres relevées, 
GYENGÔ se sert des conditions de l’équilibre interne, d’où il obtient : 


h # ’ 
Mu — Nul r #) +N6X—NonY; 


T, cr VPN Ov» 
Nox = Nyx— Non. 
Si les barres relevées sont inclinées à 45°, on a 


No 


V2 


Non = Nov = = N' \ 
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et ensuite 
Mi = bEho, li #] EN, 


T, — bEhTr+N'. 
En utilisant ces dernières expressions, on peut écrire 
DH (Ta N:) |, (Tu NYh 
En bht 2bht 


Si nous substituons les symboles suivants 





| EN'@—p). 


Es et EE 
T 1 


nous avons 

Mou = —4N2+0T,—nh+ (IN +xhTa— A TE, 
ou autrement 

NU Ta—h+ DIN —(GhT,— T2 Mes) = 0; 


d’où il vient 





N'— 24T,—xh+(x— y) + V2, —#h+ Gp) +43 (xhTu— TE — Mu) 
2% $ 
En utilisant la relation 
M, 
y2 
nous trouvons la valeur de leffort incliné pour le dimensionnement des barres relevées 
d’après la formule 
pe ah + (x D)HV RE 4 M AT y) — 24h —y)+ y) 
: 1,414 ‘ 
Si linclinaison de la fissure oblique par rapport à l’axe de la poutre est égale à 45° et 
si les barres relevées sont perpendiculaires à la fissure, nous pouvons supposer que 





(4.7) 





Ceci permet de transformer la formule (4.7) en l’expression suivante 
È , 2XT,—h+ Vx?h?—4,Ms 
N5 — DS AE Te . (4.8) 


Dans le cas de l’armature en forme d’étriers verticaux (fig. 4-5b), nous utilisons 
l’équation d’équilibre des moments par rapport au point S et nous obtenons 


= h 
M os +NS,; 
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d’après l’équation D’ Y — O, il vient 
Th = béhr+Ne,. 


A partir de ces deux équations nous pouvons calculer l’effort N;,, qui doit être transmis 
par les étriers : 





24T,—%h+x y 22h47 M +AyT,x —2#hx+-x2 





Ney = à (4.9) 
h 
En portant x — 3° nous avons 
(x — 2 2 1 
nu 24T,—(x—0,5)h+ VC x+-0,25)h2 —4y M +23Th | A9a) 








2% 


43. MÉTHODE DE VISY 


Z. Visy [86] admet les mêmes hypothèses que GYENGÔ avec une seule différence: 
il considère le cas de l’application simultanée de la résultante N6 des efforts dans les barres 
relevées et de la résultante N, des efforts dans les étriers traversés par la fissure oblique. 
L’effort M6 est incliné à 45° et l’effort vertical N;, est coupé au point situé à 4/2 du bord 
supérieur de la poutre. La projection de la fissure sur l’axe horizontal est égale à la hauteur 
utile À de la section (fig. 4-6). La partie de la poutre séparée par la fissure oblique est sou- 
mise à l’action du moment fléchissant M, de l’effort tranchant T et des efforts internes 
suivants : 


Nix E bËho;, 
", + ANox; 
Nox = AQax) (4.10) 


Ne s Aoj Oo» 
No — A0 Qao- 





Fig. 4-6. Equilibre d’une partie de la poutre, séparée par une fissure oblique, d’après Visy [86] 
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Dans les formules (4.10) n — — ; Ag et 450 désignent respectivement l’aire de la section 
b 


des étriers et des barres relevées, qui sont répartis le long de la distance k. 
D'après les conditions D X = 0, Ÿ'Y — 0 et D’ M — 0 nous trouvons : 


D'X- -bhET+ 





No+Nox = 0, (4.11) 


Fr 





D'Y=-T+bhET+ Fe NGEN:, = 0, (4.12) 
D'u- Mme (1- i)- NS = 0. (4.13) 


Pour résoudre ce système d’équations avec les inconnues &, N,,, N,. et N6, Visy a intro- 
duit une condition économique à la place d’une condition géométrique supplémentaire. 
Il cherche donc dans la rupture un état d’équilibre pour lequel la consommation de l’acier 
serait minimale. Ë 

En supposant que la limite d’écoulement est identique pour tous les types d’armature 
employés = 

Qcx = ds Æ Qo; 
la condition économique introduite mène à la relation 
IN IN + V2 INô1= minimum. ‘ (4.14) 
Nous utilisons les symboles suivants 


2M T 











(4.16) 
et nous pouvons écrire l’équation (4.14) sous la forme suivante 

= N'. . ; 
Nes = pe = (mn) + (m9), (4.17) 
N,= . 2m, (4.18) 
NA _ EL re —E+02-m)é-(m—0)l. (4.19) 

Par conséquent, l’équation (4.14) s’écrit 

Afn,8)=IN,l+INe, = minimum. (4.20) 











Les valeurs n, et £ doivent être déterminées de façon que la somme des termes de l’équation 
(4.20) soit minimale. : 

Les valeurs N4,,N4,, N4 dépendent de n, et £ et sont proportionnelles aux efforts de 
traction dans l’armature. 
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Pour déterminer l’étendue de validité de la solution du problème ainsi formulé, Visy 
a admis les hypothèses suivantes: 

1. L’effort N,. doit être appliqué conformément à la direction indiquée par la figure 
4-6, ce qui implique que & ne peut pas prendre des valeurs négatives. La valeur de £ né peut pas 
non plus être supérieure à 1/2, car on suppose que la hauteur de la zone comprimée dans 
l’état de rupture ne dépasse pas la moitié de la hauteur 
utile d’une section. Cette hypothèse s’écrit 


Bee. 
2 
2. L’effort tranchant V, — 0,n£hb dans la zone com- 
primée du béton est appliqué suivant la direction indi- 
quée par la figure 4-6, soit suivant la direction inverse. 
Sa valeur est limitée par la condition {r|< [rt,|. Ceci mè- 
ne à l’inégalité 


—H SA ho; 


ds T Re ; 
ici fo — = = 0,2 est un rapport limite entre les contrain- 
b 


tes de cisaillement et les contraintes de compression. 
3. On exclut la possibilité de l’ouverture d’une fissure 0 - 005 010 015 020 02% 

oblique sous les charges d’exploitation; donc pour les bé- g 

tons de construction, l'inégalité suivante est valable 

















Fig. 4-7. Diagramme des zones 4, 
B et C dans la méthode de dimen- 





— és = CU = go < 17,5 kgf/cm°. sionnement de l’armature trans- 
Be |; © 1-5 versale d’après Visy [86] 
Sn: 5 


La figure 4-7 représente les zones 4, B et C déduites de la solution du problème traité, 
dans le plan des coordonnées orthogonales g et m. N 

L’armature pour un segment donné de la poutre peut être déterminée, moyennant la 
figure 4-7, comme il suit : 

Pour une section transversale de la poutre dont les dimensions sont connues et pour 
les valeurs de M, T, 6, et Q, données on calcule les valeurs m,; et g; d’après les équations 
(4.15) et (4.16). Les valeurs £ et n, qui correspondent au minimum de l’armature sont 
calculées après avoir déterminé dans quelle zone se trouve le point P; de coordonnées m; 
et g. Ensuite, on calcule les efforts qui déterminent l’armature. 

Alors, si le point P; se trouve dans la zone 4, nous avons 


tin. mes (4.21) 
Éa 
Dans ce cas, l’effort transversal est entièrement transmis par la zone comprimée de la 
poutre. L’effort de traction dans l’armature principale est calculé d’après la formule 
Néx = E1bho, et l’armature transversale est inutile. 
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Dans le cas du point P, situé dans la zone B, on a 
Ep — 0,9 — V0,81—(m—q) : Rip — +0 — 0,2. (4.22) 


Cette position du point P; indique que la zone comprimée du béton est utilisée au maximum 
pour supporter le cisaillement, en portant seulement une partie de l’effort tranchant. 
L'autre partie de l'effort T doit être transmise par l’armature transversale, Des considé- 
rations de Visy il résulte que les étriers perpendiculaires à l’axe de la poutre sont l’armature 
la plus économique. L’armature longitudinale et les étriers doivent être dimensionnés 
en tenant compte des efforts suivants 


Nox = Esbho, (4.23) 
Nay = (g—0,263)bhos. (4.24) 
Quand le point P,; se trouve dans la zone C, on a 
Éc—=0,5; nic—=1,5—-(m—a). (4.25) 
Les efforts N,. et N,, peuvent être calculés d’après les formules : 
Nez = 0,5bh6:, | (4.26) 
N,, = (m—0,75)bho. (4.27) 


Le point P, déterminé par ses coordonnées g; et m; situé en dehors des zones 4, B, C 
(fig. 4-7) indique qu’il faut changer la qualité du béton dans le cas considéré ou bien 
trouver d’autres dimensions de la section. 


44. MÉTHODE DE BAY 


Comme BORICHANSKI, GYENGÔ et Visy, BAY dans les ouvrages [6] et [7] admet qu’une 
partie de l'effort tranchant est transmise par le béton dans la zone comprimée de la poutre. 
Contrairement à GYENGÜ, BAY ne suppose pas l’existence d’une proportionnalité entre 
V, et N,,, mais il admet que la mesure de la sollicitation, donc également de la rupture de 
la zone comprimée, est la résultante des contraintes de compression dues au moment 
fléchissant et des contraintes de cisaillement dues à l’effort tranchant. 

Etant donné que dans une poutre simplement appuyée et uniformément due la 
distance entre la section considérée et l’appui x — al est liée par une relation quadratique 
avec N,., et par une relation linéaire avec l’effort tranchant 7, conformément aux hypothè- 
ses admises, l’endroit le plus menacé par l’action simultanée du moment et de l’effort 
tranchant est situé dans l’intervalle 0 < x < //2 dans le cas où l’armature est constituée 
seulement de barres longitudinales dans la zone tendue. 

La théorie classique du cisaillement suppose que la résultante des contraintes de com- 
pression dans le béton N, est parallèle au bord supérieur de la poutre (fig. 4-8) et l’effort 
tranchant est entièrement transmis aux étriers et aux barres relevées qui traversent la fissure 
oblique. 

D’après BAY il existe cependant une possibilité qu’en vertu de la résistance rs 
rable du béton dans la zone comprimée, outre l'effort N,, appliqué à la section verticale de 
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cette zone, on peut avoir également l'effort , perpendiculaire au bord comprimé (fig. 4-9). 
La valeur de l'effort V, dépend du rapport entre N,. et Ni, max : à Mesure que N;, approche 
de la valeur limite de N, max la Valeur de V, diminue, et inversement. L'influence du rapport 
Nyx/Vy Sur la sollicitation de la zone comprimée n’est pas connue d’une façon précise car 
l’état de contrainte dans le voisinage du bord comprimé est très compliqué. Pour simplifier 
le problème, BAY suppose que la résultante des contraintes ©, est située suivant le bord 





Fig. 4-8. Efforts et contraintes dans la Fig. 4-9. Disposition des efforts 
section transversale d’une poutre flé- dans une section verticale, dans la 
chie en béton armé, d’après BAY zone de cisaillement d’une poutre 


en béton armé, d’après BAY 


comprimé de la poutre et qu’elle produit les contraintes de traction o, dans la section 
perpendiculaire à ce bord. La valeur de ces contraintes peut être calculée d’après les for- 
mules données ci-dessous qui ont été déduites pour un quadrant d’un plan élastique chargé 
à l’angle par la force concentrée N,, (fig. 4-10) ou bien par la force V, (fig. 4-11). En utilisant 





Fig. 4-10. Quadrant d’un plan élastique Fig. 4-11. Quadrant d’un plan élas- 
chargé à l'angle par la force concentrée tique chargé à l’angle par la force 
horizontale N,x : concentrée verticale F4 


les notations données par la figure 4-10, la fonction des contraintes, dans le système des 
coordonnées pour l’état dit radial de contrainte, prend la forme suivante 


F — py-Asing+Bcosp: (4.28) 
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ici 


sinæ sin? ® — cos (® — sin DcosD) 








RÉ. D? sin?® a 38 
sino(®+sin D cos ®) —cosu sin? 
B—N, nd (4.30) 
Les composantes des contraintes s’écrivent 
Co = À (cos p— Bsing); Op = To = 0. (4.31) 
Pour a — x et ® — 5 (fig. 4-10), nous trouvons 
TT 
= 1 
= Ny— = — 
het DE 
4 4 
et ensuite on a 
Tcosg—sing 
ay = Nix, SRE (4.32) 
0 4 


4 


A . É : à - a 
Par conséquent, les contraintes de traction perpendiculaires au bord comprimé (e = :) 


à la distance o sont 





TN res (4.33) 
Q ES 
4 
Par analogie, dans le cas de l’effort V, (fig. 4-11) les contraintes a, pour g = 0 s’écrivent 
TT 
= =, nn ; (4.34) 
4 


Si l'effort N,. est appliqué seul, comme dans un cas de flexion pure, alors on à Nymax 
sous la charge de rupture, et la contrainte de traction produite à la distance o est donnée 
par l’expression suivante 


! 


_ 2N, bxmax . 1 
€ Fu 
à 1 
Dans le cas d’application simultanée de N,, < Nyxmax €t V5, la Contrainte de traction 0, 
dans une section perpendiculaire au bord ne peut pas dépasser la valeur déterminée par 
l'équation (4.35). Ainsi nous obtenons l’équation 


(4.35) 


e 
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TT 
2Noxmax Æ 2Nsx : # 2", . | (4.36) 
Q Mo A (Q LT Pot. 4 
4 4 à 
De l'équation (4.36) on peut calculer 
pe are Meme Tee net 2, (4.37) 
oi \ 
ou bien 
1 Nyx 
Nyxmax ES Noa 
2 ROME. PEUR 4. 

K Du (4.38) 

2 Tax 


En employant cette méthode pour une poutre simplement appuyée et uniformément 
chargée, nous aurons : 


F1 
Nox max S + Z ; | 
x(I— x) 1 
M — ee | (4.39) 
I gl 
Tix) en aix) Tax = as ] 


La formule (4.38) nous permet d’écrire 





I 4x(1— x) | 
Es Nix max = Lis 
K — "Te HU (4.40) 
2 
En posant £ — a et en utilisant la relation (4.39), la formule (4.38) prend la forme 
__ À 1—4a(1-0) I 
K Oo + (1—2a). (4.41) 


D’après l’opinion de BAY le hourdis dans une poutre en forme de T ne participe pas 
à la transmission de l'effort tranchant, et c’est pourquoi il introduit un coefficient de 


réduction pour ces poutres f — _ (bo, largeur de la nervure ; b,, largeur du hourdis). 
1 


En conséquence, pour les poutres en forme de T on a 


PA 
K = (1—20). (4.42) 
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Sur le segment //2 la somme des efforts V, qui peuvent être transmis par la zone 
comprimée du béton est donnée par l’expression 
12 12 
= | Pidx= | KTsdx. (4.43) 
0 0 


Nous utilisons les relations (4.41) et (4.39) et nous trouvons 
12 


S' — | 2 0-20(e —x)ax (4.44) 
0 


Si l’on pose ici dx — /da, il vient 
12 


gl 











x _ | tie 
S'=— Fa : (1—2a)° da — TE (4.45) 
La surface entière des efforts tranchants pour //2 est égale à 
2 
Be (4.46) 
8 
et on peut calculer la valeur du rapport 
S" I 
TS — Le (4.47) 
En outre, l’inégalité suivante doit être satisfaite : 
S" à y 
Fig. 4-12. Diagramme réduit des s 1. 


efforts tranchants pour le dimen- 
sionnement de l’armature transver- Pour une poutre en forme de T uniformément chargée 


sale, d’après BAY on trouve, en tenant compte de la formule (4.42), que 
Î1— aire des efforts tranchants transmis 
par l'acier, 2 — aire des efforts tranchants S’ pl 


transmis par la zone comprimée du béton 


To: (4.48) 
Le coefficient K augmente quand la valeur «a diminue. Ceci indique une augmentation 
de PV, vers l’appui, d’où il résulte d’abord une diminution du volume de l’armature trans- 
versale nécessaire et ensuite un déplacement de cette armature vers le centre de la travée. 
pl 
E72 
efforts de cisaillement se trouve à la distance x — //4 (fig. 4-12). 

BAY a effectué la vérification expérimentale de ses considérations théoriques sur les 
poutres Nos 1026 et 1025 examinées dans les essais de DAfE Heft 48. Ces essais sont pré- 
sentés ici en détail au chapitre 5. Les poutres en question ont été réalisées en un béton dont 
la résistance sur prisme était la même et égale à 282 kgf/cm?. Leur capacité portante était 
aussi identique malgré le fait que la première (No 1026) a été munie d’une armature trans- 
versale calculée pour le cisaillement à 100 %, tandis que la seconde (No 1025) était calcu- 
lée seulement pour 50 %. 


Pour un cas limite, quand — 1, le centre de gravité de la surface représentative des 
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La rupture de ces deux poutres s’est produite par l'écoulement de l’acier au centre de la 
travée sous la force de rupture de même ordre de grandeur dans ces deux cas. 

D’après Bay, le coefficient de réduction de l'effort tranchant S’/S pour la poutre No 
1026 est pour | 





Fig. 4-13. Application de l’aire réduite du diagramme des efforts tran- 
chants, d’après BAY, au dimensionnement de l’armature transversale de 
la poutre No 1026 dans les essais de DAfE, cahier 48 


1 — aire des efforts tranchants transmis par l’érmature transversale (S-—S"), 2 — aire 
négligée dans le dimensionnement de l’armature vu les contraintes o;, (10 % environ) 


Si, de plus, on tient compte de la diminution des contraintes de traction obliques, pro- 
duite par les contraintes o, dans la zone au voisinage de l’appui, la surface effective des 
efforts tranchants est égale à 50 % de la surface initiale. La diminution en question corres- 
pond, d’après BAY, à 10 % environ du diagramme des contraintes de cisaillement calculées. 
La figure 4-13 représente l’armature de la poutre d’après la méthode de BAY : cette arma- 
ture est dimensionnée en tenant compte de la surface réduite du diagramme des contraintes 
de cisaillement (surface hachurée). Le volume de cette armature est voisin de celui de 
la poutre No 1025 (voir la figure 5-26b), qui, avec l’armature transversale diminuée de 
50 , a eu la même capacité portante que la poutre No 1026 armée à 100 %. 


4.5. MÉTHODE DE WALTHER 


La théorie d’état limite de la zone de cisaillement de WALTHER a été présentée pour la 
première fois à Berlin au Congrès de la Fédération Internationale de la Précontrainte en 
1958. Après les essais ultérieurs effectués à Otto-Graf-Enstitut à Stuttgart, WALTHER a dé- 
veloppé et modifié sa théorie en la présentant sous sa forme définitive dans l’ouvrage [81] 
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en 1962. Cette théorie, de même que les précédentes, est basée sur l’analyse d’état limite de 
rupture dans la zone comprimée du béton à l’extrémité de la fissure oblique où sont appli- 
qués simultanément le moment fléchissant et l’effort tranchant. Quand l'effort tranchant 
diminue, l’analyse d’après WALTHER permet de formuler une transition continue entre 
« une rupture par cisaillement » et « une rupture par flexion ». La théorie de WALTHER ne 
concerne pas la rupture par écrasement du béton dans les nervures minces dans les poutres 
en forme de T ou de double T. Cet écrasement peut être causé par les contraintes princi- 
pales obliques de compression avec des contraintes de cisaillement 7 élevées, jusqu’à 0,7 o,, 
environ. WALTHER a introduit une nouvelle notion de la résistance à la compression dans 
le cisaillement; c’est une hypothèse de base dans son analyse de la sollicitation du béton 
dans la zone comprimée. Cette résistance est désignée ici par +, elle est déterminée par 
l’hypothèse de Mon et elle est d’autant plus petite, par rapport à la résistance à la com- 
pression o,,, que la contrainte 7 est plus élevée dans la section étudiée. 

WALTHER a supposé, d’après Roë, la courbe intrinsèque de MoHR sous la forme de parabole 


, 


du deuxième degré en admettant — -—, Dans ces hypothèses la courbe intrinsèque de 





Opr 8 
MoRR prend la forme: 
1 1 
. TS O0 — Le Co = 0. (4.49) 


En faisant l’abstraction de l’influence des contraintes o,, le cercle de MoHR en question 
est décrit par l'équation 
+ T2—0,0— Try — 0. (4.50) 


D’après MORR, la rupture succède à l’état des contraintes pour lequel le cercle (4.50) 
est tangent à la courbe intrinsèque (4.49); cela est représenté par l'équation 


(=) LS +) = 6, (4.51) 


Opr Opr Opr 








Ox 


Dans le cas où < 1/4, le cercle (4.50) est tangent à la courbe intrinsèque de MoHR 





œ 
pr 
à son sommet et la condition de rupture s’écrit 


Bt,y 804 


ë. A —1 = 0. GA) 


Les équations (4.51) et (4.51a) représentent un critère mathématique de rupture d’après 
la théorie de MoHR, pour un état de contrainte à deux dimensions avec o, — 0. Ceci est 
reproduit géométriquement dans le diagramme (o—T) partiellement par la surface ellip- 
tique b et partiellement par la surface parabolique a (fig. 4-14). Chaque combinaison des 
contraintes o, et t., qui se trouve en dehors de la zone hachurée mène à la rupture de la 
structure du béton. 

Ensuite, il faut déterminer la contrainte normale 6, — 7, qui, avec une contrainte de 
cisaillement t,, correspondante, conduit à la rupture de la zone comprimée du béton. Pour 
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Fig. 4-14. Critère de résistance du béton dans la zone de cisaille- 
ment {81} 
1— courbe intrinsèque de MOHR, 2 — cercle des contraintes de la compression 


uni-axiale, 3 — critère de rupture dans un état plan de contrainte, 4 — cercle des 
contraintes de la tension uni-axiale 


simplifier le problème, nous supposons une distribution uniforme des contraintes T,, 
et o, (fig. 4-15) et nous avons 





V, T 
Txy Le bx = bx° (4.52) 
SR | (4.53) 





bx x 
bx le — : 


Pour déterminer T, on peut admettre que 





x 
h— 3 & 0,9%, 
et par conséquent on a 
Tr Lu M 
y OA 
En employant les relations ci-dessus, nous obtenons 
de l’équation (4.51) que Fig. 4-15. Disposition simplifiée des 
RE” 1 efforts et des contraintes dans la zone 
y — rs Te (4.54) de cisaillement sans armature trans- 
PE 1+32(7) versale 
M 


Sans aucun doute la contrainte o, influe aussi sur la valeur de la résistance calculée +;. 
Il est possible de prendre en considération cette influence moyennant le critère de Mon. 
Il s’avère cependant difficile de définir le lieu et la valeur de la contrainte critique, car les 
contraintes o, élevées qui se forment dans le voisinage immédiat de la force concentrée 
disparaissent rapidemént. C’est pourquoi l’influence de cette contrainte dépend dans. une 
large mesure du lieu de la fissure oblique ainsi que de sa profondeur dans la zone compri- 


6 Le cisaillement 
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mée. Dans cette situation une formulation mathématique précise de l’influence de la 
contrainte o, n’est pas possible. Pour les besoins pratiques il ne faudrait tenir compte des 
contraintes o, que dans les poutres chargées par des forces concentrées et exclusivement 


M : : 
Th > 3,0, car c’est seulement dans ces cas que les contraintes o, s'opposent effica- 
cement à la destruction. Le critère de la rupture de Mon (4.51) en prenant en considé- 
ration les contraintes o, s’écrit 

(ox ER 03) =) Cpr(Ox + 0y)+4Té, = 0, (4.55) 


ou bien, après transformations, 
Cy 
fish 
… Ox 


nn me 
7" Ten 
| æ +4 Ox ] 


L 5 : M 
Par cette relation on peut démontrer que la valeur maximale de 7, avec Th < 3,0 se 


manifeste quand les contraintes verticales o, sont environ deux fois plus élevées que les 


pour 


x = Th — 


(4.56) 





; s ; co T 
contraintes horizontales. Si nous portons 0 — 2 dans la formule (4.56) et avec _ = 


X 3 x 
h 
— 09 comme précédemment, l’équation prend la forme : 
MAXTp — —%—@ (4.57) 
2 
132(7) 


La comparaison des équations (4.57) et (4.54) nous enseigne que la résistance +, dans 
la zone d’application de la force concentrée est, dans le cas le plus favorable, trois fois 





HR = TEE FETE tp 
&Æ | 11 





J M 
Fig. 4-16. Diagrammes de la résistance à la compression avec le cisaillement 7; en fonction de TH 


et du coefficient r [81] 


1—courbe d’après l'équation (4.57), 2— courbes d’après les équations (4.60), 3— influence des contraintes o, au point 
d’application d’une force concentrée 
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plus grande que +, en dehors de cette zone. Sur la base des essais on peut admettre que ce 


M . HAEA 
cas se présente effectivement pour FH < 1,5, et que pour = 1,5 à 3,0 on a affaire à une 





Th é M 
en fonction du rapport -- sont 
Opr PP 1h 


représentées par la figure 4-16 d’après les formules (4.54) et (4.59). Les courbes « 2 » 
tiennent compte du coefficient 7 qui exprime la mesure dans laquelle l'effort tranchant 
est transmis par l’acier 


zone intermédiaire. Les valeurs du coefficient Y — 


As _ QueZz 


_E Len ” F8) 


n — 


ici les notations sont : 
3 
v 


"as aire réduite de l’armature transversale (par unité de longueur), 


{ — espacement des étriers verticaux ou inclinés, 
0 — angle d’inclinaison des étriers par rapport à l’axe de la poutre, 
Tori = ©-T,,, = effort tranchant sous la charge critique, 
OQ'e — contrainte dans l’acier correspondant à la déformation plastique de 
0,2 %. | 
De la formule (4.58) il résulte que le coefficient 7 détermine cette partie de l’effort 
tranchant qui est transmise par l’armature transversale à l’état de rupture. Ainsi, la zone 
comprimée du béton se trouve déchargée et la formule (4.54) prend la forme 


Th 1 


or Th ne. 
pr ? 
1432] 57 0 -n)| 








(4.59) 


Quand la poutre est munie d’une armature transversale complète (7 — 1), le coefficient 
W — 1, c’est-à-dire 7, est égal à o,. : 

L'hypothèse des sections planes après la déformation n’est pas valable dans la zone de 
cisaillement, aussi bien avant qu'après la fissuration. Malgré cela la plupart des théories 
du cisaillement ne tiennent pas compte des conditions de déformation. En conséquence, 
d’une part on obtient les simplifications désirées, mais d’autre part la validité de ces théories 
s’avère sensiblement limitée. WALTHER, entre autres, a le mérite d’avoir formulé les hy- 
pothèses de la déformation dans l’état limite de rupture, qui sont à la fois simples et suffi- 
samment précises pour les besoins pratiques. D’après WALTHER la déformation dans la 
zone de cisaillement est définie par la rotation autour du point O situé à l’extrémité de la 
fissure oblique principale (figure 4-17) ; à présent la position de cette fissure n’est pas 
connue. En tenant compte des notations données par la figure 4-17, la condition de la 
déformation s’écrit de la manière suivante 


À, x . 
L € sinx — Le. 


x —= eG—x) LE Sinx, (4.60) 


#. 
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Dans le cas de contraintes de cisaillement élevées, outre'la rotation, une déformation 
supplémentaire de la nervure se manifeste. Dans les essais expérimentaux il résulte de ceci 
que l’ouverture de la fissure est plus importante à mi-hauteur de la nervure qu’en l’axe de 
armature tendue. Avec les notations de la figure 4-18 nous pouvons considérer cette 
influence en modifiant la formule (4.60) 














A k.0ox . ME 

Re BI fe AS (4.60a) 

À o(h— x) h—x 
Fig. 4-17. Déformation due à la Fig. 4-18. Déformation dans la zone d’une 
flexion dans la zone d’une fissure fissure oblique en tenant compte des contrain- 
oblique [81] x tes importantes de cisaillement [81] 


ici k, > 1 est un coefficient dépendant de la valeur de 7,, c’est-à-dire des contraintes de 
cisaillement au moment de la rupture. 

Le coefficient k, peut être calculé à partir des formules : 
pour les étriers verticaux 


k, = Be (1—-0,75n); 
Tfui 
pour les étriers inclinés 
k, = Tin (1 


= _»). 
Tfui # 


La déformation du bord comprimé 4,, au voisinage de l’extrémité de la fissure 
oblique s'exprime par la formule suivante d’après WALTHER 


Au = ah VE. (4.61) 


La déformation du béton &, dépend de la contrainte sur le bord à l’état de rupture 
(o, = Te). WALTHER a exprimé cette relation par la formule suivante 


“42 2 
Ebmax \ Opr Opr 


En portant cette formule dans (4.61), on trouve 


A0 = P'Eymexh VKz (4.61a) 











où l’on peut prendre £p max = C'° = 0,003 — 3 2/50. 
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La déformation du bord tendu À. dépend de la déformation de l'acier e,, de l’étendue 
de la zone endommagée par la fissure oblique et de l’adhérence entre l’acier et le béton, 
le tout étant exprimé par la formule 


fe x 1 
A : d 
su E - sina —k— y2 (4 62) 
Ici on voit apparaître pour la première fois le coefficient k, qui tient compte de l’adhé- 
rence entre l’acier et le béton ; on peut le calculer d’après la formule 


Ê 4 ee 5 (4.63) 


Opr Bo 





k,== (09:03 


où : «æ — pourcentage de l’armature longitudinale, 

x = coefficient qui varie en fonction de l’adhérence entre l’acier et le béton; il 
est égal à 1,0 pour une armature à adhérence améliorée, et à 1,5 Poe une 
armature lisse, 

0, — résistance du béton mesurée sur prisme, en kgf/cm?, 
P — diamètre des barres de l’armature longitudinale, exprimé en mm, 
y — diamètre comparatif, ®, — 26 mm. 
Le coefficient 7, qui exprime le pourcentage de l’armature transversale par rapport 
à 100 % dans une poutre munie d’une armature complète, et l'influence des contraintes 
o, Sur les déformations dans la zone tendue sont considérés ici en cherchant les valeurs 
dans les diagrammes de la figure 4-16. 
En employant les formules (4.60), (4.61a) et (4.62) on peut ramener les relations dé 
déformations dans un état arbitraire de contrainte aux déformations dans l’état limite 





Hs Ve maxh VKs 
= +. x _ max x 
mr rl des 
4 ina ? P2 


et finalement la condition des déformations de la zone de cisaillement se réduit à la formule 


€pmax Kk.k PT. 
= a Vs: (4.64) 





Pour déterminer les efforts dans l’état de rupture il faut, outre la condition des défor- 
mations, que soit satisfaite aussi la condition d’équilibre. La relation suivante résulte de la 
figure 4-15 


Nr x = Tobhkx = N x = AgOex = AGE Es 
d’où il vient 
DE Es _ @Ox 
Tr 3 Tr 6 


fe = (4.65) 
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Le coefficient k, déduit de ces deux conditions peut être obtenu en utilisant les formules 
(4.64) et (4.65) et l’on obtient 


3 — 
de Ebmax @E, 


k312 — 
— 
kk Opr 


(4.66) 
L’équation (4.66) peut être facilement résolue dans les cas où la contrainte dans l’acier 
au moment de la rupture reste inférieure par rapport à la limite d’élasticité. Pour les contrain- 
tes plus élevées il faudrait introduire une valeur suppléante E, définie d’après le diagramme 
o—e; ceci est un peu difficile dans la pratique. 
Après avoir déterminé k, à partir de la formule (4.66), on peut calculer le moment. 
de rupture par cisaillement à l’aide de l’expression 


M2, © rot = ki +M,. (4.67) 


Le deuxième terme M, de cette formule tient compte des étriers et il peut être défini 
d’après la figure 4-19 par l’équation suivante 


M, nbèk| Fe + .. (4.68) 


En portant (4.68) dans (4.67) nous obtenons 





ae smilies cé 
2 M 
Th 


Fig. 4-19. Schéma supposé par WAL- 
THER pour tenir compte de l’influence 
des étriers verticaux sur la valeur du lement 
moment de rupture par cisaillement 


M2 k 

h—x h 5 Men kr ñ 

Mo = Ta À NT me, = = vf =) 14]. (4.67b) 
27h 


ou bien nous exprimons le moment réduit de cisail- 





+ 


La forme définitive de la formule pour le calcul de M£,, d’après la théorie de WALTHER, 
démontre que le moment de rupture par cisaillement dépend non seulement de l’aire de 


la section transversale et des propriétés des matériaux, mais également de Th? de 7, et du 


coefficient 7. La position de la section critique dans les poutres continues où Max et Tax 
apparaissent simultanément est déterminée d’une maniere univoque. Par contre, dans les 
poutres simplement appuyées et chargées uniformément la section dangereuse se trouve 
au milieu de la travée (la rupture par flexion M — Myux, T — 0), ou bien dans la zone 
de cisaillement à la distance de 2 à 3 4 de l’appui. Dans son ouvrage [81] R. WALTHER 
donne aussi plusieurs nomogrammes et tableaux qui pérmettent d'employer la théorie 
susdite dans la pratique. 


. 
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4.6. MÉTHODE DE GOSCHY ET BALAZS 


Goscy et BALAZS ont admis les hypothèses suivantes dans leur théorie d’état limite de 
la zone de cisaillement : | 

1. La section transversale de la poutre est rectangulaire avec deux axes orthogonaux 
x, y d’après la figure 4-20. 

2. Les matériaux — béton et acier — ont des caractéristiques mécaniques conformes 
aux diagrammes présentés par la figure 4-20b. 

3. L’épuisement de la capacité portante dans la section de rupture se manifeste par 
la rupture simultanée de l’acier et du béton. 

4, L’étendue de la zone comprimée du béton, dans la section transversale où le moment 
M et l'effort tranchant T se manifestent simultanément et où le cisaillement est pris en 
considération, est telle que la condition suivante est satisfaite : 


XM,T < h. 


x 





Fig. 4-20. Hypothèses pour l'étude théorique de 
Goscxy et BALAZS [32] : a) disposition de la poutre, 
b) diagrammes caractérisant les matériaux 


5. La contrainte normale réduite dans la section au-dessus de la fissure oblique s'exprime 
par l’équation déduite du critère de MoHR 
D = ce o+ Lu Vo?+47?, (4.69) 


ou bien, sous la forme des contraintes de cisaillement, 


__ Ored #1 © 2 
T= Ga /: (1—k) — Fe ; (4.69a) 
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6. En utilisant la courbe intrinsèque de Mon sous la forme d’une droite tangente 
à deux cercles correspondant respectivement à la compression axiale et à la traction axiale 
(voir fig. 2-7), Goscy et BALAZS admettent la contrainte limite de cisaillement donnée 
par la formule 


Opr 0” k 


mie Len 





(4.70) 


TG — 


7. Dans la section au-dessus de la fissure oblique on suppose une variation linéaire 
des contraintes normale et réduite : 


o — es ed — kow+ (1+0) 007. 
Jo Jo 
Ces hypothèses étant admises, la valeur maximale de la contrainte de cisaillement 


TGmax> QUI apparaît simultanément avec la contrainte normale o — Or: est donnée 


2 


par la formule 
TG max _ ee, (4.71) 
tandis que 
1—k 6 1 o? 
se VE “ (4.72) 


8. Les contraintes dans un élément de la section transversale (même dans l’état de 
plastification) satisfont à la condition d’équilibre exprimée par l’équation de CAUCHY 


00% ÊTxy 











ue 
(4.73) 
00y , Try 
êy Œ 
En supposant pour les éléments à une dimension que 0, — 0, nous obtenons en partant 
de l’équation (4.73) que — 0, ceci indique que les contraintes de cisaillement ne dé- 
pendent que de y, et les contraintes normales peuvent être calculées d’après l’équation 
ÊTxy 
ns 4.74 
(4 dy (4.74) 


Si l’on désigne par L, — —* 





la longueur dite de cisaillement et 7,, = T, 0, = ©, la 


T: 
répartition des contraintes normales suivant l’axe des y est donnée par l’expression 
Ôt ÔtT 00 
= — | = — |]; 4,74a 
dy * êo y *” ( ) 


ici en tenant compte de l’équation (4.72) on a 


problème du cisaillement dans quelques théories d'états limites ultimes 73 





(4.75) 





Par intégration de l’équation (4.74a) avec les constantes d’intégration déterminées 
d‘après la condition, pour y = h, © — 0, nous obtenons la répartition des contraintes 
dans la zone comprimée de la fonction suivante 











y / Opr 4 
HR tn Sn re + 
pe pr 
+1—k 
1— h ko, 
+ 5 om gb (4.76) 


On calcule les contraintes o dans l’axe neutre par l’équation (4.76) avec la condition 
aux limites y/h — 0. Les contraintes de cisaillement + résultent de l’équation 


T° 
LA en 


Si l’on désigne par xy l'étendue de la zone comprimée sous l'application d’un seul 
moment fléchissant (flexion pure) et par xw,r l'étendue de cette zone sous l’action du 
moment et de l’effort tranchant, d’après les hypothèses de Goscxy-BALAZS on aura l’inégalité 





Xu < XM,T h. 


Etant donné que la répartition des contraintes N, max €t Tmax €St COnnue, nous pouvons 
calculer N max €t Tinax d’après les formules 


*M,T 3 

Nimax = Î od4, (4.78) 
0 
XM,T 

Tuex = \ td. (4.79) 


0 


Les diagrammes de a et + obtenus par cette méthode sont donnés par la figure 4-21. 

D'après la brève description de la méthode analytique d'état limite de Goscay-BALAZS 
on voit que la solution du problème exige beaucoup de calculs malgré le fait que l'analyse 
mathématique présentée ici ne concernait que le cas le plus simple où la section transversale 
était armée seulement par des barres dans la zone tendue et malgré l'introduction de plu- 
sieurs hypothèses simplificatrices. Pour que la méthode puisse avoir une application pra- 
tique il serait possible de présenter les valeurs des fonctions nécessaires pour le calcul des 
contraintes a et tr sous la forme de tableaux ou de diagrammes. Ces travaux seraient utiles 
si la méthode pouvait servir dans le calcul des solutions générales pour les cas rencontrés 
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souvent dans la pratique. Mais il s’avère impossible de tenir compte de tous les facteurs 
importants, notamment à cause des difficultés mathématiques. C’est pourquoi la méthode 
analytique de GoscHY-BALAZS n’a qu’une importance d’explication, entre autres dans la 


Gpr TG 





XMT 


S& 
À -Xyrl 


27 Z 2772 


XM 


h-xy 





Fig. 4-21. Diagrammes de o et T déduits de 
l'étude théorique de Goscxy et BALAZS [32] : 
a) M£0.T£#0,bD)MZÆOTÆZO. 


démonstration théorique que l’axe neutre de flexion et celui de cisaillement ne sont pas 
identiques non seulement dans l’état de rupture mais également sous des charges beaucoup 
plus petites, y compris les charges d’exploitation. 


4.7. MÉTHODE DE KANI & 


La méthode analytique de KANI [43] a été préparée sur la base des essais expérimentaux 
effectués par l’auteur à l’Université de Toronto. La partie principale des essais qui a permis 
de développer les considérations analytiques a concerné les poutres en béton armé à section 
rectangulaire, sans étriers et barres relevées. Les poutres étaient chargées par deux forces 
concentrées situées symétriquement (fig. 4-22). La longueur des poutres était variable 





Fig. 4-22. Exemple d’une poutre en béton armé dans les essais de KANr 
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tandis que l’aire de la section transversale du béton et de l’armature était constante. Pour 
chaque série des poutres examinées on a employé l’acier de Q, constant et le béton de 5, 
constant. ; 

D'après les observations des phénomènes de fissuration et de rupture KANI a conclu 
que la capacité portante de la zone de cisaillement dans une poutre en béton armé est dé- 
terminée par deux schémas de disposition des efforts internes, à savoir : le schéma de la 
structure dite en forme de peigne et le schéma d’un arc, où l’armature principale joue le 
rôle d’un tirant. Le schéma de peigne apparaît après l’ouverture des fissures verticales 





Fig. 4-23. Schéma d’une structure dite en forme de Fig. 4-24. Une dent en béton séparée 
peigne dans la méthode de Kant [43] . de la structure en forme de peigne 
dans la méthode de KaANI 


Les éléments en béton séparés par les fissures sont traîtés comme les dents d’un peigne en 
béton, liées par la zone non fissurée du béton comprimé (fig. 4-23). Chaque « dent » est 
chargée au niveau de l’armature principale par un effort horizontal AN qui représente la 
somme des contraintes d’adhérence entre l’acier et le béton sur la longueur d’une dent /,, 
(fig. 4-24). Si l’on suppose une transmission uniforme de l'effort N° sur la longueur de 
cisaillement a on peut admettre que sur l’unité de longueur de la zone de cisaillement le 


# 


z ; : N RS DAT , a 
béton est chargé par l’effort tee , où N, est égal à l’effort dans l’armature principale au 


milieu de la poutre entre deux forces extérieures P. Dans cette hypothèse chaque « dent » 
peut être considérée comme une console courte. Cette console peut supporter la charge 
jusqu’au moment où dans sa base la contrainte atteindra la résistance du béton à la trac- 
tion o’. La flexion des dents par l'effort N° a comme effet qu’une section plane avant la 
fissuration ne reste plus plane après l’ouverture des fissures. 

En admettant ces hypothèses et avec les notations de la figure 4-24 nous pouvons 
écrire pour une dent dans l’état limite du schéma en peigne que 


, _ AN h, 
A, 
6 


où autrement 
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AN, _ 0° 


Lo 2 N, 
canton (4.80) 





; se En 7 
En admettant que le bras de levier des efforts intérieurs est égal à z — g* le moment 


fléchissant au milieu de la travée de la poutre peut être exprimé par la formule 
7 
M Po g'N ; , 


ou bien en employant l’équation (4.80) par 


7 6° 1 
Mo—_ 1% 

8 6 h, 
Si l’on désigne la partie du moment fléchissant ne dépendant que des caractéristiques 


de la section transversale par 


bha. (4.81) 


7 0° 
Mo => 
RL B'E 
on peut écrire que le moment fléchissant correspondant à l’épuisement de la capacité por- 
tante du schéma en peigne est égal à 


br? , (4.82) 


OI = 
M, = 


Lo 
9 h, 


a o 
+ =" 2 (4.83) 





Fig. 4-25. Relation entre le moment de rupture M}, dans 
la structure en forme de peigne et l’élancement de cisaille- 
ment a/h [43] 


De cette formule il résulte que le moment de rupture dans le schéma en peigne augmente 
linéairement avec l’élancement de cisaillement et qu’il atteint la valeur du moment de 


rupture pour une certaine valeur de = (fig. 4-25). Quand la capacité portante du schéma 


en peigne se trouve épuisée pour certaines valeurs de l’élancement, la poutre ne se rompt 
pas mais elle passe à un schéma différent, celui d’un arc avec un tirant. Ce passage est 
signalé par des fissures qui, dans la zone de cisaillement, s’inclinent vers la direction de la 
force extérieure P. Cet état est montré par la figure 4-26a où la courbe des pressions entre 
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les sections Z1—I est une droite, car dans ce segment après l’ouverture d’une fissure oblique 
l'effort AN! est presque nul. Après l’ouverture d’une nouvelle fissure oblique (fig. 4-26b) 
les contraintes de traction disparaissent entre l’élément en béton et la partie de la poutre 
près de l’appui, séparés par les fissures. D’après KANI, ceci conduit à la disparition de 
l'effort initial AN, car la résultante des contraintes de traction S, = 0 et la résultante 


b) 







Courbe des | 
pressions 


CH 
Æ 


fi 2 
AWo4 ÂNes 4Noz | 
ae me 






Fig. 4-26. Efforts intérieurs après la formation des fissures obliques [43] : a) une fissure 
oblique, b) deux fissures obliques 


des contraintes de compression S, perd son appui rigide sur l’armature et devient négli- 
geable. La phase finale du schéma d’un arc est montrée sur la figure 4-27. La hauteur ini- 
tiale x, de la zone comprimée correspondant à la première fissure oblique diminue avec 
chaque nouvelle fissure d’une valeur Ax pour prendre la valeur x avec l'ouverture de 
la fissure oblique extrême. D’après l’hypothèse de KANI, les directions de toutes les fissures 
obliques convergent vers un point O, situé au niveau du bord supérieur de la poutre à la 
distance de x, environ du point d’appli- 
cation de la force P (fig. 4-27). 

En admettant que la distance s repré- 
sente la longueur d’un appui rigide de 
l’arc en béton armé, tangent à la fissure 
oblique extrême, et en utilisant les relations 
géométriques présentées sur la figure 4-27, 
nous pouvons écrire 








x h 

ST 4.84 

Xo a—Ss+Xxo ( ) 
De plus, si l’on suppose que les contrain- Fig. 4-27. Etat final de fissuration dans la zone 
tes o, dans la zone comprimée de la fle- de cisaillement [43] 


xion pure approchent des contraintes ©, 
dans la zone de cisaillement et si l’on néglige l’influence peu importante de la différence 
du bras de levier, on obtient : 

M, __x 





M; Xo 
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Etant donné que s et x, sont des valeurs du même ordre de grandeur, en utilisant l’équation 
(4.84) nous avons 


Ms, = M2. (4.85) 


La rupture par cisaillement se produit dans la zone d’application de la force extérieure P, 
qui provoque dans cette zone la compression bi-dimensionnelle. Pour tenir compte de ce 
facteur, KANI introduit un coefficient expérimental k = 0,9. 

Finalement, la formule (4.85) prend la forme 


, _ Mh 
My "0,94 : 


(4.85a) 


Sur la figure 4-28 on montre les résultats expérimentaux obtenus dans les essais de 
l'Université de Toronto et les résultats calculés sous la forme des courbes déduites de l’équa- 
tion (4.83) pour le schéma en peigne et de l'équation (4.85a) pour le schéma d’un arc. 


100 














20 























Fig. 4-28. Comparaison de résultats expérimentaux et thé- 


orique dans les essais de KAnr [43] 


1 — moment de rupture par cisaillement déduit du schéma d’un arc avec 
tirant, 2 moment de rupture par cisaillement déduit du schéma de la 
structure en forme de peigne, 3 — moment de rupture par flexion calculé, 
4 — aire contenant les résultats obtenus d’après les essais de KANI 


Dans l’analyse de la capacité portante d’une poutre en béton armé, il est important de 
a 
h 
d’une poutre sans armature transversale serait du même ordre de grandeur que la capacité 


déterminer la valeur du rapport -- pour lequel la capacité portante de la zone de cisaillement 


: a\' : à je y 5 
portante de la zone de flexion pure. Ce rapport (x) peut être calculé en utilisant l’équation 
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(4.83) pour déterminer le moment M?,,, qui est ensuite comparé au moment de rupture 
par flexion 





I Tel 
My — Mo + {a = Ms (4.86) 


Ma Lo 
Mo À 





Rein et ab 
d’où il vient (x) — 


En prenant M? =+ hA,Q" et en substituant M, de la formule (4.82), nous aurons 


e 7 NAN! 
me phA D: 
Mo 76 2 

& 6 bh 


Qù 


(0, 








a 
h 
limite d'écoulement dans l’armature principale est atteinte, est donné par la formule 


Finalement, le rapport | | correspondant à la rupture par flexion, dans le cas où la 


Le 


al 00% # 
(5) = 65€ De (4.87) 


En substituant ici les données de la série C des poutres étudiées à Toronto (© — 1,88 %, 
Q, = 3570 kgf/em?, 0° — 0,15 0,1 — 38 kgf/cm? et les valeurs moyennes mesurées 
ln = 15 cm et h, — 7,87 cm), KANI a trouvé 


(&) 6-1,88 3570 7,87 








AT CN moe 


Comme on le voit d’après la figure 4-28, les résultats théoriques et expérimentaux sont 
très rapprochés, ces derniers sont situés à l’intérieur de la zone hachurée. 


En utilisant la valeur caractéristique (4) définie par l'équation (4.87), nous pouvons 


écrire l’équation de la capacité portante du schéma en peigne sous la forme suivante 
o __Myi 


M» ; 
a 
h 
Le second point intéressant du diagramme de la figure 4-28, c’est celui de l’intersection 


des courbes de capacité portante du schéma en arc et du schéma en peigne. Ce point, 
déterminé par les deux équations (4.85) et (4.88), désigne une seule capacité portante 


Mi h _ M a 
09 a [a\ À” 
h 


a\" fa\ 1 x 
(4) VU SR 





a 
T- (4.88) 


d’où nous obtenons 
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Me D a\ | 
Par la substitution dé Ia valeur calculée ci-dessus (x) — 5,6, nous obtiendrons 


a” 5,6 
PT Se A 
5) -y4s 
Pour ces valeurs caractéristiques de l’élancement de cisaillement on aura un moment 
minimal de rupture, qui peut être calculé à partir de la formule (4.88) 








2,5 
M° 0 "7 
up = M} 5,6 


— 0,45M2. 

Le moment effectif de rupture pour l’élancement de cisaillement égal à 2,5 s'élevait dans 
les essais de KANïI à 0,48 du moment de rupture par flexion; donc les résultats expérimentaux 
et analytiques concordent d’une manière satisfaisante. 

Il est à remarquer que les essais de KANI ont été réalisés sur 133 poutres, comme celle 
qui est présentée sur la figure 4-22, avec trois paramètres variables, à savoir : 

— qualité du béton (0,, — 176 kgf/cm?, o,, — 256 kgf/cm?, 0, — 350 kgf/cm?), 

— pourcentage de l’armature principale (© — 0,50 %, «© — 0,80 %, & = 1,88 %, © — 

= 2,8 %), 

— élancement de cisaillement [£ — de 1,0 à 1) : 

D’après ses essais, KANI est arrivé aux conclusions suivantes : 

a. La capacité portante de la zone de cisaillement pour les bétons des qualités exami- 
nées, dont 0,, était de 176 kgf/cm? à 350 kgf/cm? (de 2500 psi à 5000 psi), ne dépend pas 
de la résistance du béton. 

b. La capacité portante relative des poutres en béton armé & section rectangulaire sans 


cu 


M, 





armature transversale soumises au cisaillement est définie par le rapport 


Elle dépend du pourcentage de l’armature & et de l’élancement de cisaillement F (shear 


arm ratio). Par exemple, pour 


Ou — 176 kgf/cm?, w—28% et —= 2,5 


a 
h 
Mu 
nous aurons “400 = 0,5, mais si dans ces conditions on ne change que le pourcentage de 
u 


% = 1,0 et on peut conclure 


l’armature longitudinale en prenant © — 0,5 %, on obtient 





. us a à 
que l’armature transversale est inutile, car pour tous les rapports % la poutre en question 


sans aucune armature transversale subit la rupture par flexion. 
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La zone où les poutres rectangulaires peuvent être soumises à la rupture par cisaille- 
M 
M 





z z x . Œ = 
ment est représentée par KANI dans un système de trois axes orthogonaux : 7e ® et 


(la zone K-D,-D;:-D,-M-T;-T:-T,, figure 4-29 d’après ACJ, juin 1966). 


























M. 
Fig. 4-29. Capacité portante de la poutre se] 
ï u 
en fonction de a/h et de ©, d’après [43] 


KANI n’a pas examiné les relations mentionnées dans le cas d’une charge uniformément 
répartie, néanmoins il a suggéré que pour ces poutres il faut calculer l’élancement de ci- 
saillement en admettant a — //4. Cette relation découle du schéma suppléant donné par 
la figure 4-30 a, b, c. En supposant pour les poutres simplement appuyées et uniformément 
chargées l’élancement a — //4, KANI a vérifié sa théorie utilisant dans ce but les résultats 
des essais de LEONHARDT-WALTHER [51] (voir la fig. 4-30d). 











Gyu = 295 kgffcm? = 205% 


cu 


M, 
Fig. 4-30. Capacité portante de la poutre à 





Jroumise à une charge uniformément répartie, d’après [43] 
u 
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5. PROBLÈME DU CISAILLEMENT D'APRÈS LES EXPÉRIENCES 


5.1. TYPES DE RUPTURES DES POUTRES EN BÉTON ARMÉ 


En fonction de la quantité d’armatures longitudinale et transversale, de la forme de la 


section, du rapport de l’adhérence des armatures au béton et du mode d’ancrage 


M 
Th? 
des barres au-dessus des appuis, nous distinguons comme suit quelques types de rupture 
de la zone de cisaillement. 


Rupture par cisaillement et flexion 


Ce type de rupture se caractérise par la disposition des fissures représentée sur la figure 
5-1. Il peut apparaître quand la poutre est relativement ramassée et qu’elle n’est pas suffi- 
Samment armée à la flexion sur toute sa longueur. Dans le cas où, par exemple, on a ré- 
duit l’armature en fonction du diagramme des moments, la limite d’écoulement de l’acier 
de l’armature principale est atteinte en dehors du centre de la poutre, dans la zone de 





Gt 


Fig. 5-1. Fissuration lors de la rupture par cisaillement et flexion [65] 


l’action simultanée de T et M. Ceci conduit à un cheminement excessif de la fissure obli- 
que et finalement à la rupture du béton dans la section au-dessus de cette fissure. Il est en 
effet rare, et plutôt fortuit, que se produise un épuisement simultané de la capacité portante 
par flexion’ dags la section de M... et par compression dans la section de M(,,, Tix,, car 
dans l’état actuel de nos connaissances sur le cisaillement il est difficile de dimensionner 
un élément en béton armé de telle façon que ces deux phénomènes apparaissent en même 
temps. 
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Rupture par cisaillement et compression 


Cette sorte de rupture peut intervenir dans les poutres dont l’armature principale est 
relativement importante et l’armature transversale faible ou même inexistante. La cause 
de la rupture est la destruction du béton par séparation et glissement dans la zone de 
compression au-dessus de l’extrémité de la fissure oblique. A cet endroit, une espèce d’arti- 
culation se forme, autour de laquelle a lieu une rotation des deux parties de la poutre 
séparées par la fissure oblique (fig. 5-2), avec un glissement tangentiel simultané. Il est 


np 






Fig. 5-2. Fissuration lors de la rupture par cisaillement et compression [65] 


caractéristique, pour ce type de rupture, que l’épuisement complet de la capacité portante 
d’un élément en béton armé puisse se manifester rapidement et sans avertissement, pour 
les contraintes dans l’armature principale ©, < Q;. 

Certains chercheurs appellent, improprement, « rupture par coupure » ce type de rup- 
ture de la zone comprimée. 


Rupture par cisaillement avec glissement 


Dans le cas où, après l’apparition des premières fissures obliques, l’ouverture d’une 
de celles-ci augmente avec la charge et de nombreuses petites fissures inclinées s’ouvrent 
au niveau de l’armature principale (fig. 5-3), l’adhérence de l’acier au béton disparaît 
graduellement. 








Fig. 5-3. Fissuration lors de la rupture par cisaillement avec glissement [65] 


Finalement, l’épuisement de la capacité portante de l’élément est causé par le glissement 
des armatures principales dans l’ancrage au-dessus de l’appui. Dans ce cas, les crochets 
des barres lisses provoquent des éclatements visibles sur les faces frontales de la poutre 
si l’armature locale transversale n’est pas convenablement prévue. 
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Rupture par coupure 


Ce type de rupture sous une charge uniformément répartie peut arriver dans les pou- 
tres-cloisons (fig. 5-4) où les poteaux sont encastrés dans les poutres, conformément aux 
résultats des essais réalisés par l’auteur [25]. Le développement des fissures dans une 
poutre-cloison est montré par la f igure 5-4, où les valeurs de la charge sont exprimées en 
tonnes. Dans les poutres minces, la rupture par coupure ne peut intervenir que dans le 
cas d’un effort transversal très important avec un faible moment fléchissant, donc surtout 
quand une force concentrée est appliquée près de l’appui (Fig. 5-5). 


_P B BA 
d. 4 7 7 





ee Kb 332 








Fig. 5-4, Fissuration dans une poutre-cloison lors de la rupture par coupure 
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Fig. 5-5. Fissuration d’une poutre mince lors de la rupture par cou- 
pure [65] 


Rupture par dépassement de la résistance du béton à la compression oblique 


L’épuisement de Ja capacité portante de la poutre en béton armé se manifeste ici avec 
C5 — O2 © Op dans les sections en forme de T avec un hourdis comprimé large et avec 
une nervure mince, armée fortement par des étriers. Dans ce cas, les contraintes inclinées de 
compression dans les bielles en béton découpées par les fissures obliques peuvent atteindre 
presque la valeur de la résistance du béton sur prisme. Ce type de rupture est représenté 
sur la figure 5-6 [5]. On y voit également les autres types de rupture par cisaillement 
mentionnés ci-dessus. 





Fig. 5-6. Comparaison des types de rupture dans la zone de cisaillement [72] 


1 — rupture par cisaillement avec glissement, 2 — rupture par cisaillement avec flexion, 3 — rupture par cisaillement et com- 
pression, 4 — rupture par flexion, 5 — rupture par dépassement de la résistance du béton à la compression oblique 02 & 0}r 


En adoptant les contraintes maximales admissibles, la méthode de dimensionnement 
des éléments en béton armé pour le cisaillement d’après les indications de MôRSCH assurait 
la résistance contre les contraintes de compression principales, inclinées, o,.Cette condition 
impose la valeur limite |o,| = |o’| & 0,10,, dans le cas des étriers inclinés à 45° et la valeur 
1021 = |20'1 & 0,20,, pour des étriers verticaux. Par conséquent, dans le dimensionnement 
actuel le type de rupture en question ne se manifeste pas, et c’est sans doute pourquoi 
les prescriptions dans les règlements ne concernent pas ce problème. 


5.2. INFLUENCE DES DIMENSIONS DE LA POUTRE SUR LES RÉSULTATS 
DES ESSAIS (EFFET D’ÉCHELLE) 


On a mentionné au sous-chapitre 4.1 que l’influence des dimensions de la poutre sur l’ef- 
fort transversal de rupture a été étudiée par BORICHANSKI sur des poutres rectangulaires de 
\ 4 
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hauteur variable de 10, 20, 30, 45 et 60 cm et avec le rapport entre la hauteur et la largeur 


de la section transversale égal à : — 1,5. D’après ces essais, Borichanski a constaté que 
V,cota 
bho, | 
poutre) augmente rapidement pour 4, < 30 cm ; par contre, dans les poutres où la hauteur 
de la section h, dépasse 30 cm, l’augmentation des dimensions reste sans influence sur 
cette valeur (fig. 5-7). 
Le même problème a été examiné par RÜSCH, HAUGLI et MAYER [72]. De plus, ils ont 
considéré la question de la dispersion des efforts de rupture. La dispersion, analysée en 


la valeur réduite (où «x désigne l’angle de la fissure oblique par rapport à l’axe de la 
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Fig. 5-7. Influence de la hauteur h; de la poutre sur la valeur de 
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utilisant la valeur du moment de rupture réduit relatif à la résistance, a été constatée 
comme très petite. Dans le cas extrême, le coefficient de variation était égal à 6,6 % seule- 
ment, cette valeur étant très petite, même dans les essais réalisés en laboratoire. 

Les essais [72] ont été effectués sur des poutres simplement appuyées, de trois: sections 
transversales différentes et de travées convenablement choisies. Les poutres de la série J 
(préliminaire) ont été chargées par deux forces concentrées situées à 0,32 / des appuis. 
Les poutres de la série ZZ ont été soumises à une charge uniformément répartie. La figure 5-8 
représente la fissuration des poutres X, Y, Z de la série J. Les résultats caractéristiques des 

“essais sont donnés dans le tableau 5-1. 

D'après les résultats des essais [72] on peut conclure que, conformément à l’opinion 
de BORICHANSKI, le moment de rupture réduit ou l'effort transversal réduit, diminuent 
avec l’augmentation des dimensions absolues de la poutre. Maïs le moment de rupture 
ne diminue plus quand une certaine dimension critique de la section transversale est dépas- 
sée. Des essais [72] il découle que cette valeur critique dépend de la nature de la charge 
appliquée à la poutre. Pour une charge uniformément répartie, la section critique est 
caractérisée par la hauteur À — 20 cm d’après RÜSCH ; par contre, pour une charge con- 
centrée cette hauteur est égale à À — 30 à 40 cm (fig. 5-9). Cette dernière valeur n’a pas 
été déterminée d’une façon exacte, car les essais effectués ne comportaient pas de telles 
poutres. 
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Fig. 5-9. Influence des dimensions d’une poutre sur le moment réduit de cisaillement d’après les 
essais [72] : a) résultats de la série I des essais (charge des poutres X, Ÿ, Z par des forces con- 
centrées), b) résultats de la série IT des essais des poutres 4, B, C sous une charge uniformément 
répartie 


Les essais [72] ont montré également que les dimensions absolues de la poutre influen- 
cent la répartition des fissures. Par exemple, dans les poutres de la série Z (sans armatures 
transversales) les premières fissures dues à la flexion s'étaient ouvertes sous l’action du 
moment M — 0,35 M?. Dans les trois autres poutres, X, Y, Z, dans la zone de cisaillement 
il n’y avait qu’une fissure oblique (fig. 5-8), développée à partir d’une fissure primitive de 
flexion. Dans la poutre X, dont la section transversale était la plus petite, la charge appliquée 
après l’ouverture d’une fissure oblique —charge nécessaire pour provoquer la rupture —était 
relativement beaucoup plus importante que dans la poutre Y. Dans la poutre Z (la plus 
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grande) l’apparition d’une fissure oblique correspondait à l’épuisement presque immédiat 
de la capacité portante. Peu avant la rupture de la poutre X, une fissure horizontale se mani- 
festait au niveau des armatures principales, à partir de la fissure oblique jusqu’à la zone 
d'appui. Une fissure de même nature était beaucoup plus courte dans la poutre Y (fig. 5-8); 
dans la poutre Z elle n’avait guère apparu. 

L'influence de la variation de hauteur de la poutre sur le comportement de la zone 
d’appui sous une charge uniformément répartie a été étudiée par RÜSCH, HAUGLI et MAYER 
sur les poutres des séries À, B, C et BO. La charge uniformément répartie a été remplacée 
par dix forces dont l’application est indiquée par la figure 5-10. Chaque série était compo- 
sée de six poutres identiques. Les poutres des séries 4, B et C étaient armées d’étriers de 
9 2,4 mm, avec espacement uniforme { — 9,0 cm sur toute la longueur de la poutre. Dans 
les séries 4, B et C les hauteurs utiles des sections et les travées ont été choisies de telle 
manière que leur rapports soient 3 : 5 : 7 (44 — 12 cm, x — 20 cm, hc — 28 cm). Dans 
toutes les séries, la largeur d’une poutre (b - 10 cm), la qualité du béton, le pourcentage 
de l’armature longitudinale w et de l’armature transversale &, étaient identiques. La seule 
différence entre les six poutres de la série BO et de la série B était l’absence d’armature 
transversale dans la première série. Les résultats des essais sont présentés ci-dessous. 
Série A : 

Dans les six poutres de la série À (4 — 12 cm) la fissure oblique principale (Haupt- 
schrägriss) se développait à partir d’une fissure extrême due à la flexion. Les fissures voisines 
n'étaient que légèrement déviées vers le centre de la travée. Sous l’action du moment 
M — 0,45 M2, au niveau de l’armature principale, des fissures de même nature que celles 
des poutres X, Y, Z ont apparu; ces fissures peuvent être appelées secondaires (Verdübel- 
ungsrisse), voir la figure 5-10. Sous la charge correspondant au moment M — 0,85 MF, 





Fig. 5-10. Schéma de fissuration dans ja zone de cisaille- 
ment des poutres À, B, C de la série ZZ soumises à une 


charge uniformément répartie [72] 

1—fissures dues à la flexion, 2 — fissure oblique principale, 3 — 

deuxième fissure oblique principale, 4 — fissures secondaires (Verdü- 
E belungsrisse), 5 — fissures, 6 — zone d’écrasement du béton 


la deuxième fissure oblique principale se développait à partir d’une des fissures dues à la 
flexion, située un peu plus loin de l’appui. Simultanément, entre ces deux fissures, d’autres 
fissures secondaires se sont ouvertes, l’une à côté de l’autre. Ces fissures étaient indépen- 
dantes des fissures précédentes dues à la flexion (fig. 5-10). L’épuisement de la capacité 
portante des poutres de la série À a été causé par la rupture du béton sur le bord supérieur 


problèmes du cisaillement d'après les expériences | 91 





entre les platines de chargement. La distance entre la section de rupture et l’appui était 
égale à 0,39 Z. Le moment effectif de rupture était de 15 % supérieur au moment calculé 
MX. 
Série B 

La fissuration des poutres de cette série n’a pas été si homogène que dans la série pré- 
cédente. Dans certaines poutres on a rencontré des fissures obliques principales et des 
fissures secondaires, mais dans les autres il y avait de nombreuses fissures dirigées suivant 
yes lignes de force des contraintes principales. Dans certaines poutres, on n’a pas retrouvé 
de fissures secondaires. La rupture des poutres était provoquée par le béton, et la section 
de rupture était située également à 0,39 / de l’appui. 
Série C < 

La fissuration des poutres de la série C ressemblait à celle des séries 4 et B. Dans tous 
les vas, l’épuisement de la capacité portante était dû à la rupture du béton dans la zone 
comprimée entre les platines de chargement. Dans trois poutres, la section de rupture 
était située comme dans les séries À et B à 0,39 / de l'appui; mais dans les trois autres 
poutres cette distance était de 0,28 /, sans que cela ait influé sur la valeur du moment 
de rupture. Pour les poutres de la série C le moment effectif de rupture était égal à M2. 


Série BO 

Les fissures dues à la flexion et les premières fissures obliques s'étaient ouvertes sous 
des charges de même ordre que dans les poutres armées par des étriers. Maïs l’ouverture 
des fissures augmentait plus rapidement‘en fonction de la charge, et pour 0,65 M2, les 
fissures obliques principales dans la série BO se caractérisaient par la même ouverture 
que dans les poutres avec étriers, sous la charge correspondant à 0,85 M2. 

Dans toutes les poutres de 1a série BO il n’y avait qu’une seule fissure oblique principale 
au voisinage de l’appui, et les fissures secondaires étaient peu nombreuses. Ce qui était 
caractéristique de la série BO : la fissure oblique principale était plus inclinée que dans 
les poutres munies d’étriers. L’épuisement de la capacité portante correspondait au moment 
My = 0,87 M2. La section de rupture était située dans trois des poutres à 0,39 / de l'appui, 
dans deux autres à 0,28 / et dans une dernière à 0,33 Z. 

D’après la figure 5-9a on voit que dans les poutres X, Y et Z, chargées par deux forces 
concentrées, le moment réduit de rupture (bezagene Bruchmoment) diminue lorsque la 
hauteur de la poutre augmente. La variation de la hauteur des poutres n’était pas suffisante 
pour déterminer expérimentalement la hauteur critique, dont le dépassement correspon- 
drait à 

M 
bho,r 
Sur la base des essais de C. FoRSsELL (Stockholm, 1954) on peut supposer que h,,;, dans 
le cas d’une poutre chargée par deux forces concentrées, est égale à 40 cm environ, donc 
qu’elle est située en dehors des essais du programme [72]. 

L'effet d’échelle a été également étudié par LEONHARDT et WALTHER [51]. Ces essais 

portaient sur deux séries de poutres D et C dont le rapport Z : h — 100 : 15 — 6,7 était 


te 
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le même. Pour l’armature on a utilisé l’acier Torstahl StIlIb de Q;6,2 — 4400 kgf/cm? 
et de o, — 5500 kgf/cm?. Chaque série était composée de quatre poutres, et les rapports 
de leurs dimensions étaient 1 : 2 : 3 : 4. 

Les poutres de la série D étaient armées par deux barres, le pourcentage de l’armature 
restant constant (© — 1,65 %). 

Dans les poutres de la série C le pourcentage de l’armature était également constant, 
© — 1,33 %, et on a employé des barres de même diamètre © 16 mm. Par suite, dans les 
poutres C;,, C>, C; et C4 les nombres de barres étaient: 1, 3, 6 et 9 avec des largeurs de 
poutres variables suivant les rapports 1: 1,5: 2: 2,25. 

La résistance moyenne du béton des deux séries, contrôlée sur des éprouvettes de 
dimensions variables et ramenée au 6,,20 était égale à 400 kgf/cm? environ. 

La disposition des fissures est représentée pour les poutres de la série D et C par les 
figures 5-11 et 5-12, respectivement. De la figure 5-11 on voit que la répartition et le nombre 
des fissures étaient pareils dans toutes les poutres de la série D. 

D’après RÜscH [74] l’espacement des fissures dépend du coefficient 


… EP 2 S 
= pe ; (5.1) 





0 


et pour o constant l’espacement doit être le même dans les poutres de dimensions diffé- 
rentes. 

Cette supposition n’a pas été entièrement confirmée par les essais de LEONHARDT et 
WALTHER [51]. Ils ont constaté, néanmoins, qu’en conservant la même adhérence de l’acier 
au béton (série C, fig. 5-12) l’espacement des fissures n’est pas proportionnel aux dimensions 
des poutres, mais qu’il dépend principalement du coefficient 0. 

Par contre, dans les poutres de la série D (fig. 5-11), l’espacement des fissures était 
approximativement proportionnel aux dimensions des poutres. En conséquence, dans les 
poutres plus grandes les fissures étaient plus larges, et il était possible de les observer plus 
tôt. Si l’on néglige ce phénomène, le moment réduit de fissuration observé dans les poutres 
plus petites diminue. D’autre part, dans les poutres plus grandes les contraintes duesau 
retrait sont plus importantes et il s'ensuit que la résistance 0’ du béton est plus petite et 
facilite la fissuration. 

Conformément au programme d'essai, toutes les poutres des deux séries [51] se sont 
rompues par cisaillement. Peu avant la rupture il se produisait une fissure horizontale 
au niveau des armatures principales, allant du commencement de la fissure oblique jusqu’à 
l'extrémité de la poutre. D’après les essais on a constaté que dans la série D le moment 
réduit de rupture par cisaillement 


Mu 


Meuk) — FR (5.2) 


diminuait avec l'augmentation des dimensions de la poutre. Pour la plus petite poutre, 
D;, il était égal à mx, — 0,142 et pour la plus grande poutre, D,, Meugy — 0,094. Ce 
phénomène peut être expliqué par la diminution de l’adhérence de l’acier au béton avec 
l'augmentation des dimensions de la poutre quand le nombre des barres est constant, car 
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dans ce cas les fissures pénètrent plus profondément dans la zone comprimée et accélèrent 
la rupture. La relation entre m,, et la hauteur utile À de la poutre est représentée sur la 
figure 5-13. 

On pourrait supposer que le moment réduit de rupture par cisaillement m,, était constant 
dans les poutres de la série C, pour lesquelles le diamètre des armatures était constant. 
Cependant, deux poutres plus petites C; et C, présentaient effectivement des moments m,, 
identiques et égaux à 0,95 environ, mais les moments des poutres C; et C;, aussi identiques, 
étaient égaux à 0,75, donc inférieurs de 20 % par rapport aux précédents. D’après leurs 
essais LEONHARDT et WALTHER ont conclu que les résultats des essais des poutres soumises 
au cisaillement ne peuvent être exploités pour l’analyse des éléments en béton armé plus 
importants que dans le cas où la hauteur utile est À > 
> 25 cm et les coefficients o et w sont les mêmes pour 
la poutre essayée et l'élément analysé. 

Une des plus récentes études expérimentales rela- 
tives à l’influence des dimensions de la poutre sur la 
résistance au cisaillement est la thèse de N.S. BHAL 
[9] préparée sous la direction de F. LEONHARDT à 
l'Institut Otto Graf à Stuttgart. Après avoir constaté 
que les essais précédents avaient été effectués sur des 
poutres de hauteur trop petite, BHAL a adopté des 
poutres d’essai dont la hauteur minimale était À — 30 Fig. 5-13. Influence de la hauteur utile 
cm et la hauteur maximale 4 — 120 cm. Dans sa série de le poutre sur la ne OUR 

: k de cisaillement ultime réduit mou(x) = 
de quatre poutres les rapports entre les dimensions 4 ; 2 
fondamentales: hauteur utile, portée et espacement 372, Sais 511; série des pout- 
des forces de chargement, étaient 1:2:3:4. La largeur res D,, D;, D3, Da 
des poutres était constante et égale à b — 24 cm. On 
peut donc admettre que dans les essais de BHAL la loi de la similitude plane (en alle- 
mand, ebene Âhnlichkeit ; en anglais, distorted similitude) était satisfaite. Pour obtenir 
les mêmes contraintes et déformations dans le modèle et dans l’élément, conformément 
à la loi de la similitude plane, il faut diminuer la charge du modèle en la divisant par 1, À 
étant ici un coefficient d’échelle suivant la longueur et la hauteur. Les flèches du modèle 
seront également réduites dans le rapport À, tandis que les moments le seront dans le rap- 
port 42. | 

Pour obtenir l’espacement constant des fissures BHAL a supposé © — C'° = 1,26 % 
et les barres de même diamètre, @ 24 mm. Les poutres essayées par BHAL sont représentées 
sur la figure 5-14. : 

Les contraintes dans les armatures en milieu de travée, dans les poutres B, à B,, sont 
indiquées sur la figure 5-15. Ces contraintes ont été calculées d’après les déformations me- 
surées par un extensomètre mécanique sur une base de 2Q0 mm et rapportées sur l’échelle de 
similitude (im Âhnlichkeitsmassstab). 

De la figure 5-15 on voit que les contraintes maximales dans les armatures des poutres 
dont les dimensions sont variables ne diffèrent que très peu. BHAL explique ces différences 
par le fait que dans les poutres hautes les espacements entre les armatures étaient moindres 
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Fig. 5-14. Fissuration des poutres B: à B, en état d’épuisement de la capacité portante 
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Chorge P en tF à léchelle correspondant à la similitude 


Fig. 5-15. Contraintes de l’armature princi- 
pale au centre de travée des poutres B; 
à B, en fonction de la charge P 






dans la zone tendue, ce qui influençaïit les contrain- 
tes de l’acier et la répartition des fissures. Par exem- 
ple, sur le bord inférieur des poutres hautes il y 
avait plus de fissures sur le segment de la base de 
mesure de 20 cm, mais leurs ouvertures étaient 
moins importantes que dans les poutres moins hautes 
où les barres étaient moins nombreuses. La figure 
5-14 représente la fissuration des poutres ; son exa- 
men permet de conclure que dans les poutres très 
hautes B, et B, (h — 90 cm et h — 120 cm) la ré- 
partition des fissures était différente de celle dans 
les poutres plus basses B, et B,, dont les hau- 
teurs utiles étaient respectivement 30 cm et 60 cm. 
Dans les poutres B;, et B,, entre les fissures dues 
à la flexion et atteigriant l’axe neutre on observe des 
fissures courtes secondaires (sekundären Biegerisse). 
Ces fissures s’étaient stabilisées peu après leur ou- 
verture et l’augmentation de la charge n’a pas 
produit leur cheminement. Les fissures obliques se 
sont développées à partir des fissures extrêmes dues 
à la flexion, l’ouverture de ces fissures changeant 
d’une façon fondamentale le comportement d’une 
poutre. Les fissures dues à la flexion au centre de 
la travée ne se prolongeaient plus et les déforma- 
tions ultérieures de la poutre jusqu’à la rupture se 
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concentraient au-dessus de la fissure oblique. Les essais ont permis de constater que l’espa- 
cement des fissures au niveau des armatures principales ne variait pas en fonction de la 
hauteur de la poutre ; par contre, au niveau de l’axe neutre, l’espacement des fissures 
augmentait avec la hauteur de la poutre. L'ouverture moyenne des fissures est représentée 
sur les figures 5-16 et 5-17 comme la fonction de la hauteur réduite de la poutre. Les me- 
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Charge Pen tf à l'échelle correspondant à la similitude 


Fig. 5-16. Ouvertures moyennes des fissures au niveau de l’armature principale 


à 





) 


1 
T0 11m 


Ouverture des fissures ( 














B4 12 24 36 48 60 
Chorge P en ff & l'échelle correspondant à la similitude 


. Fig. 5-17. Ouvertures moyennes des fissures à mi-hauteur des poutres 
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sures des ouvertures des fissures ont montré que la formule de RÜsCH pour l’ouverture 
moyenne 


’ 
Thoyenne = le 


n’a pas fourni des valeurs suffisamment approchées des résultats expérimentaux de BHAL. 
Les dispersions des ouvertures de f issures au niveau des armatures principales sont causées 
par le fait que dans les poutres très hautes la quantité d’acier dans la zone tendue, rapportée 
à la surface du béton située à son voisinage immédiat, était beaucoup plus grande. Par 
conséquent, il y avait plus de fissures dont les ouvertures étaient moins importantes. 
D'autre part, dans les poutres moins hautes vu le nombre plus réduit de barres, l’enrobage 
par le béton était meilleur, d’où l’effet inverse — l’augmentation de l’ouverture des fissures. 
L'ouverture des fissures mesurée à mi-hauteur de la poutre est beaucoup moins influencée 
par l’armature principale, et d’autant moins que la poutre est plus haute. C’est une expli- 
cation probable du fait qu’à mi-hauteur l’ouverture des fissures dans les poutres plus 
hautes était généralement plus grande que dans les poutres moins hautes, donc à l'inverse 
de celle des fissures au niveau des armatures principales. Le moment réduit de rupture 
diminuait avec l’augmentation de la hauteur des poutres (fig. 5-18). Dans les essais de 
BHaL, seule la plus petite poutre B, a atteint la charge de service calculée à la flexion. Les 
autres poutres s'étaient rompues par cisaillement avant la charge de service calculée. La 
rupture de toutes les poutres était brutale, immédiatement après l’ouverture de la fissure 
oblique principale. | 

La figure 5-18 nous montre que dans les poutres sans armature transversale ce n’est 
qu’à partir de la hauteur À — 60 cm que le moment réduit de rupture par cisaillement de- 
vient presque indépendant des dimensions des poutres. Par l’analyse des résultats de 15 
essais effectués aux Etats-Unis, en Allemagne, en Angleterre et en Suède et comportant 
326 poutres BHAL est arrivé à la conclusion que la contrainte 7,,, correspondant à la limite 
de la capacité portante dans les poutres sans étriers était un produit de quatre fonctions : 


ou = AG) D fs (a) fa). (53) 


Les fonctions inconnues dans l'équation (5.3) ont été déterminées par la méthode des 
approximations successives de CHANG et KESLER (ACI — Journal, Juin 1958) en exploitant 
les résultats obtenus par lesdits essais des 326 poutres. La formule définitive de BHAL pour 
la détermination des contraintes de cisaillement T;,, correspondant à l’ouverture de la 
première fissure oblique principale a la forme : 


Tu = 1,3(1+0,01320,,) 12251 -001724) (1-3 0:059%), (5.4) 


Les contraintes données par la formule (5.4) pour les poutres sans armature transversale 
correspondent aux contraintes de cisaillement à la limite de la capacité portante ; elle sont 
exprimées en kgf/cm?. 

BHAL a examiné également l'influence de la variation de la hauteur sur la résistance au 
cisaillement des poutres armées par des étriers verticaux. Dans ce but, on a construit 
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quatre poutres identiques à celles représentées sur la figure 5-14, mais avec des étriers 
© 8 mm, en acier St III b, espacés de 16 cm. On a obtenu ainsi la sécurité constante contre le 
cisaillement (Schubbewehrungsgrad) 


663 
24-16 


œ, 


= 0,0015. 


Avec une armature contre le cisaillement relativement faible et égale à peine à 30 %, d’après 
MürscH, dans des poutres de hauteur À — 30 cm et 60 cm, on a constaté une résistance pres- 
que complète à la flexion. La rupture a eu lieu (Schubbiegebruch) après l'ouverture d’une 
fissure oblique profonde dans la zone comprimée du béton, ce qui a produit la destruction 
du béton dans la région voisine de l’extrémité de la fissure oblique. Pour les poutres de 
hauteur utile À — 90 cm et 120 cm, l’effondrement se manifestait après la rupture des 
étriers traversant la fissure oblique principale. Les contraintes de cisaillement apparues 
après la limite de la capacité portante étaient du même ordre de grandeur pour les quatre 
poutres. Cela signifie que dans les poutres munies d’une armature transversale la hauteur 
de la poutre influence la capacité portante dans une mesure très petite et négligeable. 

Les mesures des déformations dans les étriers ont montré que, la similitude géométrique 
plane étant respectée, les contraintes dans les étriers dépendent néanmoins de la hauteur k. 
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La figure 5-19 nous enseigne que ces contraintes diminuent lorsque la hauteur k augmen- 
te. La ligne discontinue du diagramme concerne les contraintes déterminées par la théorie : 








6" #0 
t res 0 
e ©, 


Jusquà l’ouverture des fissures obliques les contraintes effectives dans les étriers sont 
proches de zéro. Après l’ouverture des fissures obliques, les diagrammes des contraintes 
dans les étriers commencent à s'élever, conformément à l’analogie avec les treillis. Par 
conséquent, les diagrammes des contraintes effectives sont déplacés vers la droite, mais ils 
restent presque exactement parallèles à la droite 


v 


BHAL a constaté que la contrainte de cisaillement correspondant à l’ouverture de la pre- 
mière fissure oblique est du même ordre de grandeur dans les poutres armées d’étriers que 
dans les poutres dépourvues d’étriers. En conséquence, pour le calcul de 7;,, dans les 
poutres avec une armature transversale on peut utiliser la formule (5.4). 


5.3. INFLUENCE DE LA NATURE DE L’ARMATURE TRANSVERSALE DANS 
LES POUTRES EN BÉTON ARMÉ SUR LEUR CAPACITÉ PORTANTE, LEUR 
FLÈCHE ET LA RÉPARTITION DES FISSURES 


5.3.1. ESSAIS DE BACH ET GRAF 


Des essais concernant le cisaillement dans les poutres en béton armé ont été effectués 
à grande échelle par BACH et GRAF à Stuttgart de 1911 à 1928. Le but des essais était 
d’obtenir des indications sur l'efficacité de l’armature par barres relevées et par étriers. 
Les résultats de ces essais ont été publiés dans les cahiers de DAfE!) : 10/1911, 12/1911, 
20/1912, 48/1921, 58/1928 et 67/1931. 

Les essais ont été réalisés sur des poutres à une travée, en forme de T, armées par des 
barres longitudinales et par des étriers différemment répartis. On a examiné également des 
poutres avec des barres relevées de disposition variable. Les poutres étaient soumises à 
deux forces symétriques concentrées ou à une charge uniformément répartie. L’armature 
principale suffisamment puissante a été prévue pour que la rupture ne se manifeste 
pas dans la section M... mais dans la zone de l’action simultanée du moment fléchissant 
et de Peffort tranchant. Le béton était composé de ciment, de sable du Rhin et de gravier 
du Rhin dans les proportions 1: 2: 3, l’eau correspondait à 9 du poids. L’armature des 
poutres a été exécutée en acier rond BStI?) de limite élastique égale à 3000 kgf/cm?. Avant 
les essais, les poutres ont été conservées pendant 45 jours dans le laboratoire dans une 
ambiance humide. La résistance du béton après 45 jours sur prismes 20X20xX20 cm 
était égale à 250 kgf/cm?, essais DAfE, cahier 10 [1]. 


1 DAfE — Deutscher Ausschuss für Eisenbeton. 
2) BStI — acier rond et lisse, à limite nette d’élasticité, d’après DIN. 
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La figure 5-20 représente quelques-unes des 23 poutres examinées, leur armature 
et la nature de la charge. 

L’'épaisseur et la largeur du hourdis étaient les mêmes, mais la largeur de la nervure 
était variable (15, 20 et 30 cm), ainsi que le nombre et la section des étriers. Dans la plupart 
des poutres la limite de la capacité portante était due au glissement des armatures principales. 
Etant donné que les barres étaient munies de crochets, les glissements entraînaient géné- 
ralement les fissures sur la face frontale de la poutre (fig. 5-21). Seulement dans les cinq 
poutres armées fortement par des étriers on n’a pas constaté de glissements dans l’ancrage, 
et la rupture de la poutre a été produite par l’écoulement de l'acier dans les étriers tra- 
versés par la fissure oblique. Sur la figure 5-23 on a montré, comme exemple, la fissuration 
des poutres Nos 444 et 487. La première, appartenant à la série 7, n’était armée que par 
des barres longitudinales principales (2 @ 40 mm), la seconde, de la série 17, avait de plus 
dans des zones de cisaillement d’un mètre de longueur des étriers @ 5 mm tous les 10 cm. 
La rupture de la poutre No 444 sans étriers s’est produite sous la charge P, — 24,7 tf 
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Fig. 5-20. Poutres des essais D'AfE, cahier 10 [1] 
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et le glissement des armatures a été observé sous la charge P, — 22 tf. Le peu d’acier 
ajouté dans la poutre No 487, augmentant la masse totale de l’armature de 80,6 kg à 87,5 kg 
(moins de 10 Ÿ), a causé un accroissement de la force de rupture de 11,6 tf (40 % environ), 
donc de P, — 24,7 tf à P, — 36,3 tf. 





Fig. 5-21. Fissures sur les faces frontales des poutres dans 
les essais [63] : a) poutres avec des barres munies de cro- 
chets pliés à 90°, b) poutres avec des barres munies de cro- 
chets circulaires 
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Section des éfriers correspondant à la distance de cisaillement, en cm? 


Fig. 5-22. Relation entre la force de rupture et la section transversale des étriers 
correspondant à la longueur de la zone de cisaillement [63], essais DAfE, cahier 10 


La relation entre la valeur de la force de rupture et la section transversale des étriers 
dans la zone de cisaillement est représentée sur la figure 5-22. Les rayons partant du point 
de l’ordonnée 24,7 tf déterminent les contraintes de calcul 0%, dans les étriers. 

D’après MôrscH [63], les efforts dans les étriers au moment de la rupture peuvent 
être calculés par la formule classique suivante 


N!, = tboto- | (5.5) 
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Ici, to doit être calculé à partir de la différence entre les efforts de rupture dans une poutre 
avec des étriers et ceux dans une poutre pareille sans étriers. Cela est déduit du fait qu’une 
partie de l'effort tranchant est transmise directement sur l’appui, et la bielle en béton qui 
se trouve entre le point d’application de la force et l’appui ne produit pas de tensions dans 
les étriers (fig. 5-24). Les contraintes dans les étriers sont dues exclusivement à l’effort 
tranchant correspondant au treillis fictif de MôRsCH. Par exemple, dans la poutre No 487 
représentée sur la figure 5-23 la force de rupture est égale à 36,3 tf, ce qui donne 
36,30 


T=—— 18,15 tf, 


tandis que dans la même poutre sans étriers 
(No 444) 
24,70 


T=——-1235tf. 


Cela indique que pour la poutre No 487 (fig. 


Fig. 5-24. Schéma du comportement de la 5-23),ona 
poutre après la formation d’une fissure obli- 18150— 12350 
que secondaire To — Sd 9,0 kgf/cm? ; 





par suite, l’effort dans les étriers situés dans un plan est 
Niy1 = 10-20-9,0 — 1800 kgf 
et on trouve 


o 1800 


= 2 
a = 5.0.196 4600 kgf/cm°. 


Les contraintes 0°, calculées ainsi sont représentées sur la figure 5-22. 

L'analyse des essais DAfE, cahier 10, conduit à la conclusion que des étriers minces peu 
espacés produisent une augmentation de la capacité portante beaucoup plus grande que des 
étriers forts très espacés. Cette conclusion peut être formulée d’après la figure 5-22, bien 
que le schéma soit un peu moins clair, car dans quelques poutres la limite de la capacité 
portante a été atteinte plus tôt, par le glissement dans l’ancrage des armatures principales. 


Essais DAfE, cahier 20 [2] 


Les poutres examinées sont représentées sur la figure 5-25. La charge uniformément 
répartie a été remplacée par 8 forces concentrées P, disposées tous les 1/9 de la travée. 
La résistance du béton était égale, comme dans les essais DAfE, cahier 10, à 250 kgf/cm? 
environ. On a employé les armatures principales en acier : Qi:020 — 3072 kgf/cm? de limite 
élastique, et les étriers en acier : Que.:97 — 4103 kgf/cm?. Les résultats les plus intéressants 
des essais (moyennes relatives aux trois poutres de chaque série) sont indiqués par le 
tableau 5-2. Ces résultats montrent que, de même que dans les poutres chargées par deux 
forces, les étriers augmentent la capacité portante de façon considérable. L'influence des 
étriers est d’autant plus grande que l’ancrage des armatures principales sur l’appui est 
meilleur. Dans le cas d’une charge uniformément répartie (comme précédemment pour 
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deux forces concentrées) les efforts dans les étriers, calculés d’après la méthode classique 
Noy1 = tboto, étaient très supérieurs aux efforts effectifs. Par exemple, pour les poutres 
de la série 54 les contraintes calculées sont très élevées et improbables 


o®, — 6300 kgf/cm? > Q,. — 4103 kgf/cm’. 
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Fig. 5-25. Poutres dans les essais de DAfE, cahier 20 [2] 
TABLEAU 5-2 
Début du glis- 
sement de l’ar- : À 
Série Armature Ha mature princi- Valeurs maximales 
des longitudinale _— pale 
poutres - : : 
8Py Ty 8P, Tn Tax Chr | Ca 
mm mm tf kgf/cm? f | kef Jem? | kgf/cm? kgf/cm? 
| | 
51 2 @ 40 —— 21,3 17,7 21,3 | 17,7 91,9 1577 
sans crochets 
! 52 2 G 40 3807 26,0 21,7 30,7 | 25,3 | 131,4 j 2252 
sans crochets | | | 
53 2 @ 40 — 21,0 17,5 23,3 19,2 99,6 1715 
54 2940 3807 27,1 22,6 | 42,7 34,6 | 179,6 3041 ! 
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Dans l’analyse de ces essais, MÔRSCH a conclu que le bras de levier z des efforts sous 
la charge était presque constant sur toute la longueur de la poutre, car les fissures au centre 
de la travée et dans la zone de cisaillement avaient à peu près la même profondeur. La 
valeur constante de z n’était donc possible que si les tensions N° dans les armatures princi- 
pales diminuaient vers les appuis, conformément au diagramme des moments. Ce phéno- 
mène avait lieu quand l’accroissement AN, sur le segment entre les fissures était transmis 
au béton par l’adhérence. La relation sui- 
vante devait alors être satisfaite 


AN, = PaTalfo = BoTolso (5.6) 
D'après MôrsCa l'effort AN? produit dans 


le béton au niveau des contraintes de trac- 
tion (fig. 5-26) était tel que 





e= CNT _ Caps. (5.7) 


ë : : à L bl2 lo 
Fig. 5-26. Contraintes d’une bielle en béton au 6 
niveau des extrémités des fissures obliques, dues : : 
à l’application de l'effort AN, d’après MÔRSCH Les contraintes effectives sont un peu infé- 


x 


rieures à celles calculées par la formulé 
(5.7), car le moment appliqué sur une bielle en béton AN°y;, créée par les fissures 
obliques, est partiellement réduit par un couple de forces dû à l’action de l’armature 
principale. | 
Ces considérations théoriques de MGRSCH n’ont pas été complètement confirmées par 
les résultats d’essais plus récents. Les mesures précises effectuées par les jauges ont montré 
que les bielles en béton découpées par les fissures obliques sont presque idéalement compri- 
mées par les efforts axiaux, à condition d’une adhérence correcte de l’acier au béton. 


Essais DAfE, cahier 12 [3] 


Les essais ont été effectués sur 7 groupes de poutres en forme de T, chaque groupe 
comportant 4 poutres. La différence entre les groupes résidait dans la disposition des barres 
relevées et dans l’ancrage des armatures principales. De plus, quatre poutres dans les trois 
premiers groupes étaient armées d’étriers supplémentaires de @7 mm. Une poutre de 
chaque groupe est représentée sur la figure 5-27. 

La force maximale de rupture P, -= 49,5 tf a été obtenue pour la poutre de la série 38, 
armée d’après le schéma en un treillis double, avec des bielles inclinées à 45°. La section des 
barres relevées a été déterminée suivant la méthode classique pour l'effort oblique 


’ 


1 _. ; 
202 — 7 T V 2. Pour ce système d’armature on a employé 71,9 kg d’acier, tandis que dans 


une poutre pareille (série 15) armée par des étriers verticaux et des barres droites, la masse 
de l’armature était égale à 93,8 kg. Il est à noter que dans ce cas la force de rupture était 
P, — 42,1 tf, donc inférieure par rapport au cas précédent. D’après ces résultats, MÔRSCH 
-a conclu que l’armature bien déterminée suivant les lignes de force était plus efficace. 
Respectant l’influence positive des étriers, MÔRSCH a proposé d'utiliser ceux-ci avec les 
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Fig. 5-27. Poutres dans les essais de DAfE, cahier 12 [3] 


barres relevées, lesquelles joueraient le rôle primordial dans la transmission des efforts 
obliques de traction. 

La figure 5-28 montre la poutre de la série 38, dont les armatures ont été relevées avec 
un grand rayon de courbure (P, — 49,5 tf), ainsi que la poutre de la série 50 dont les arma- 
tures ont été relevées avec un petit rayon de courbure. Le petit rayon de courbure a été 
la cause d’une chute brusque de la force de rupture. La courbure d’une barre avec un rayon 
insuffisant a produit une pression locale si forte qu’une partie du béton a éclaté (zones 
hachurées de la figure 5-28b), ce qui a provoqué la rupture prématurée de la poutre. 

En ce qui concerne l’ancrage des armatures principales par des crochets, il résulte des 
essais présentés ici que des éclatements des faces frontales ne sont à craindre que pour les 
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barres de diamètre supérieur à 27 mm. De cette constatation proviennent probablement les 
prescriptions allemandes spécifiant qu’il faut vérifier l’adhérence des barres dont le dia- 


mètre est supérieur à 25 mm. 
Ce problème a été largement traité, déjà en 1913, par R. SALIGER, qui a constaté une 


amélioration considérable de l’ancrage par l’adjonction d’étriers supplémentaires dans le 
voisinage de l’appui. Les résultats des essais de SALIGER dans ce domaine sont présentés 


ici sur la figure 5-29. 
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Fig. 5-28. Fissuration des poutres dans les essais [3] : a) poutre IV/38 avec des barres rele- 
vées à grand rayon de courbure, b) poutre VIE/50 avec des angles vifs des barres 





Nos des poutres 


Fig. 5-29. Efficacité des différents types d’ancrages d’après les essais de SALIGER [76] 


problèmes du cisaillement d’après les expériences . 109 





Les essais de BACH et GRAF indiquent en outre qu’il n’y a pas de différences considé- 
rables dans les flèches des poutres armées selon les schémas d’un double ou triple treillis. 
Les étriers supplémentaires utilisés en plus des barres relevées ont permis de diminuer les 
flèches de 6 % environ. Sur la figure 5-30 on a indiqué les flèches des poutres munies d’une 
part d’une armature disposée suivant les lignes de force et d’autre part d’une armature ortho- 
gonale. Nous pouvons constater que pour de faibles charges les flèches ne dépendent pas 
de la nature de l’armature transversale. Ce n’est que sous des charges importantes que les 
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Fig. 5-30. Flèches des poutres avec une armature ortho- 
trope et de celles munies d’une armature suivant les 
lignes de force [63] 


poutres avec l’armature orthogonale (composée d’étriers et de barres droites — séries 7, 
15, 20) subissent des flèches supérieures à celles des poutres armées suivant les lignes de 
force (séries 29, 30, 38). 


Essais DAfE, cahier 48 [4] 


Une des poutres examinées, en forme de T (No 1024), est représentée sur la figure 
5-31. La charge est constituée par 16 forces concentrées espacées tous les 1/16 de la travée. 
Les dimensions des poutres et la largeur du hourdis ont été augmentées par rapport aux 
essais précédents (DAfE, cahiers 10, 12, 20). En outre, le hourdis a été armé par des barres 
9 7 mm perpendiculaires à l’axe de la poutre. La figure 5-32a représente la poutre No 1026 
où l’armature transmet 100 % du cisaillement, conformément à la théorie classique de 
MÔRsCH, et la figure 5-32b montre la poutre No 1025 où n’a été prévu que 50 % de l’ar- 
mature pour le cisaïllement. Les figures 5-33a et b concernent respectivement la poutre 
No 1031 avec 37 % de l’armature pour le cisaïllement et la poutre No 1032 armée suivant 
les indications du règlement de la Prusse de 1907. Toutes les poutres ont été exécutées 
en béton de 0, — 282 kgf/cm? et armées par de l’acier dont la limite d’élasticité est égale 
à 3500 kgf/cm? environ. 
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Fig. 5-31. Poutre No 1024 dans les essais de DAfE, cahier 48 [4] 


Les valeurs des forces de rupture de ces poutres, déterminées par les essais, sont indi- 
quées sur le tableau 5-3. Si l’on désigne par 7 — 1,0 le cas de l’armature transmettant 100% 
du cisaillement, on peut constater que lorsque » diminue jusqu’à 0,5 (poutre No 1025) 
la valeur de la force de rupture n’est pas réduite. 

Evidemment, c’est la poutre No 1024, de coefficient 7 = 0, qui a eu la capacité portante 
minimale et égale à P,, — 48,8 tf. Dans la poutre No 1031, avec 7 — 0,37, la capacité 
portante a diminué de 20 % et dans la poutre 1032 armée conformément au règlement 
de la Prusse la réduction était de 25 % environ, malgré que la section des barres relevées 
était dans cette dernière supérieure à celle des barres de la poutre No 1031. Deux poutres 
seulement, à savoir la poutre No 1026 (7 —1,0) et la poutre No 1025 (7 — 0,5) ont atteint 
la capacité portante maximale, et la rupture a eu lieu quand les contraintes dans l’armature 
principale au milieu de la travée étaient égales à o, — Q,. L'analyse des efforts à l’intérieur 


























TABLEAU 5-3 
Résistance Limite Force de Poids de 
Poutre | du béton d'élasticité Pourcentage de cisaillement rupture lanatine 
No Cu | de l’acier Qa | transmis par les barres relevées Py 
kgf/cm? |  kgf/cm? tf kgf 
1024 282 | environ 3000 | sans armature transversale 48,8 218,9 
1026 282 s 3000 100 % (n = 1) 119,0 222,3 
1025 282 EM 3000 50% (7 = 0,5) 120,0 220,7 
1031 282 » 3000 37% (n = 0,37) 96,0 216,6 
1032 282 5 3000 | d’après le règlement de la Prusse 
© | de 1907 92,0 228,1 














Fig. 5-33. Poutres dans les essais de DAfE, cahier 48 [4] : a) poutre 


lement transmis à 37 % par l’armature, b) poutre 


No 1032 armée d’après les indications du règlement de la Prusse de 1907 


cisai 


No 1031 avec le 





a) poutre No 1026 


Fig. 5-32. Poutres dans les essais de DAfE, cahier 48 [4] 


avec le cisaillement entièrement transmis par l’armature (100 %), b) poutre 


No 1025 avec le cisaillement transmis à 50 % par l’armature 
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Fig. 5-34. Equilibre des efforts internes dans la poutre No 1025 fissurée, d’après MôrscH [63] : a) état 
d'équilibre des éléments de la poutre séparés par les fissures ZI et Z ainsi que les polygones respectifs des 
forces, b) état d'équilibre d’un élément séparé par les fissures ZI et I et le polygone des forces 


de la zone d’appui de la poutre No 1025 est très intéressante dans l’état précédant immé- 
diatement l’arrivée à la limite de la capacité portante, car la disposition des fissures met 
en évidence l'impossibilité d'expliquer une résistance tellement élevée par l'effet d’un arc 
avec un tirant. Pour expliquer ce problème nous considérons l’état d’équilibre de la zone 
d’appui séparée par une fissure oblique de la poutre (Fig. 5-34). : 

Pour déterminer les efforts Nr et Nr (fig. 5-34) nous devons examiner l’état d'équilibre 
d’un élément découpé par une fissure oblique J, chargé par une force connue R4 — 60 tf 
et quatre forces P, = 7,5 tf. La valeur et la direction de la force S; sont connues d’après 
le produit 4/,Q; qui est ici égal à 26,3 tf. Ensuite nous déterminons la valeur et la posi- 
tion de l'effort tranchant T; — 30 tf et nous définissons la direction de la résultante L; 
d’après le polygone des forces S, et T,. Trouvant le point de concours de L, avec la direction 
Nor, nous déterminons l’inclinaison de l’effort N,, et enfin, d’après le polygone des forces, 
nous obtenons les valeurs des efforts N/, et N,,. L’effort Nir — 82 tf ainsi déterminé pro- 
duit dans les armatures principales la contrainte o/, — 2620 kgf/cm?, tandis que d’après 
la distribution du moment fléchissant on doit avoir o, — 1830 kgf/cm?2. On peut donc 
conclure que l’inclinaison de la résultante des contraintes de compression dans le béton 


problèmes du cisaillement d’après les expériences 113 





N, produit une diminution de l'effort oblique de traction et — simultanément — une 
augmentation de l'effort de traction dans les barres de l’armature principale. 

D'une façon analogue, en examinant l’équilibre de l’élément séparé par la fissure 17 
il est possible de déterminer les efforts dans cette section (Nirr — 48 tf). L'équilibre des 
forces appliquées à l’élément de la poutre séparé par les sections J et II (Fig. 5-34b) permet 
de vérifier que la solution est correcte. Etant donné que le polygone des forces composé de 
la résultante des deux forces extérieures et des six efforts intérieurs est fermé, on peut 
en déduire que l’analyse effectuée est correcte. 
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Fig. 5-35. Flèches des poutres avec un pourcentage 
différent du cisaillement transmis par l’armature [63] 


D’après l’énumération des efforts de rupture donnée dans le tableau 5-3 il résulte que 
la séparation du diagramme des contraintes de cisaillement d’une bande de largeur 4,5 
kgf/cm?. (fig. 5-33b), conformément au règlement de la Prusse, peut conduire non pas 
tant à une armature insuffisante pour le cisaillement près des appuis qu’à un affaiblisse- 
ment dangereux de la partie centrale de la poutre, entraînant une diminution considérable 
de la capacité portante de celle-ci. Il est à souligner que dans ce type d’armature aucune éco- 
nomie d’acier n’a été réalisée par rapport à l’armature prévue pour 100 % du cisaillement. 

La figure 5-35 nous montre que la transmission partielle du cisaillement par les barres 
relevées conduit à une augmentation des flèches. 


Essais DAfE, cahier 58 [29] 


Tous les essais de DAfE présentés ci-dessus ont été effectués sur des poutres en béton 
armé dont la résistance était de l’ordre de 230 à 280 kgf/cm?. Or, il est souvent intéressant 
d’examiner le problème du cisaillement dans les poutres en béton de faible résistance, car 
les résultats obtenus sur les éléments en béton fort ne sont pas tous applicables au calcul 
des éléments en béton faible. Dans les années 20, MÔRsCH a préparé un programme d’essai 
pour l’entreprise « Ways Freytag », programme prévoyant la reprise de certains essais sur 
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les poutres des essais mentionnés précédemment [4]. On a conservé l’armature et la forme 
géométrique des poutres, mais on a réduit de deux ou même trois fois la résistance du béton. 
La poutre en forme de T No 1117 a été exécutée exactement comme la poutre représentée 
sur la figure 5-32a mais en béton de résistance 72 kgf/cm°. La limite de la capacité portante 
sous la charge P, — 79,5 tf a été atteinte par l’écrasement du béton là où les armatures 
étaient relevées, le rayon de courbure étant néanmoins relativement important et égal 
à dix diamètres. La seule différence entre la poutre No 1118 et No 1025 (figure 5-32b) 
était la résistance du béton de la première — 110 kgf/cm?. Sous la charge P, — 78 tf se 
sont produits l’écrasement et l’éclatement du béton dans un des avant-derniers coudes 
des barres, et c'était la cause directe de la fin de la résistance de la poutre. 

La charge de rupture P,,,. — 137 tf n’était atteinte que dans la poutre No 1131. L’arma- 
ture transversale de cette poutre correspondait à 100 % du cisaïilement (la forme et l’arma- 
ture étant identiques à celles de la poutre No 1026 représentée sur la figure 5-32a) et la 
poutre a été exécutée en béton de résistance ©, — 154 kgf/cm2. 

Le résultat des essais des poutres en béton de diver- 
ses résistances a été finalement indiqué par MGrsCH 
sous la forme du diagramme représenté sur la figure 
5-36. On y voit la relation entre la capacité portante 
de la poutre et deux paramètres : la résistance du bé- 
ton et le pourcentage d’armature transversale. D’après 
ce diagramme l’armature transversale correspondant 
HD 154 à 50 % (7 — 0,5) assure la même capacité portante que 
Gnykgf/cm? pour 100% (7 = 1,0) pour les bétons de résistance de 
Pordre de 200 kgf/cm? au moins. Par contre, pour les 
bétons plus faibles avec une armature transversale de 





0 72 


Fig. 5-36. Relation entre la capa- 
cité portante de la poutre, la ré- 


sistance du béton et le pourcentage 50 on doit prévoir la diminution de la capacité por- 
du cisaillement transmis par l’ar- tante à partir de 0, — 180 kgf/cm?, tandis que pour 
mature [63] n = 1,0 cette diminution n'intervient qu’au-dessous 


de 6,4 — 125 kgf/cm?. 

D’après ces constatations on peut formuler deux conclusions pratiques, à savoir: 

a) pour les bétons de résistance inférieure à 180 à 200 kgf/cm? il faut armer les poutres 
à 100 % au cisaillement ; | 

b) les poutres soumises à des efforts tranchants importants doivent avoir une résistance 
Ou > 125 kgf/cm?. 

Les essais ultérieurs sur les poutres en forme de T en béton de faible résistance ont été 
exécutés en les chargeant de deux forces concentrées symétriques. | 

La figure 5-37 représente l’armature des poutres No 1124 (7 — 1,0) et No 1133 (7 — 0,5) 
en béton de résistance 0, — 117 kgf/cm°. La fissuration de la poutre No 1124 sous la 
charge de rupture P, — 73,5 tf est représentée sur la figure 5-38 et celle de la poutre No 
1133, sur la figure 5-39. En comparant les résultats des essais (tabl. 5-4) on voit que le 
rapport maximal entre la force de rupture et le poids de l’acier employé a eu lieu dans la 
poutre No 1124 où le cisaillement a été complètement transmis par les barres relevées et 
par les étriers. Il est vrai que dans la poutre No 1132 armée par des étriers à 50 % du cisail- 
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Fig. 5-37. Poutres dans les essais de DAfE, cahier 58 [29] : a) poutre No 1124 (04, = 117 kgf/cm?) avec: 
le cisaillement entièrement transmis par l’armature, b) poutre No 1133 (0,,, = 117 kgf/cm?) avec le cisaille- 
ment transmis à 50 % par l’armature 
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Fig. 5-39. Fissuration de la poutre No 1133 [29] 
TABLEAU 5-4 
À | | | 
Résistance du ne { e | 
na | mans |, [ré 
Poutre SHARE cisaillement transmis # amet] © 
Cwu 5° de l'acier Qa par l’armature Ga | Ga | 
kef/em? |kgf/em?|  kgf/cm? fe |. fr | 
14 | HT | 7% 2500 | —100 % (7 — 1,0) barres rele-| 73,5 199,0 | 0,369 | 
| vées et étriers | 
1127 117 72 2500 | 50 % (7 — 0,5) barres rele- | 51,0 | 200,0 | 0,255 | 
vées et étriers | | 
1129 | 123 8,0 2500 | comme poutre No 1127 mais | 52,0 175,5 0,2% 
armatures principales arrêtées | | 
: | 4 
conformément au diagramme | l 
M) | | 
1130 138 | 10,3 2500 —100 % (n = 1,0) étriers et| 63,0) 230,9 | 0,272| 
barres relevées, ancrées dans | 
la zone tendue | 
1132 116 _— 2500 | — 50 (n = 0,5) étriers seule- | 75,0 215,3 | 0,348 
| ment | 
1133 | 120 — 2500 — comme poutre No 1132 mais | 55,0 | 171,4 | 0,321 
| armatures principales arrêtées | | | 
| conformément au diagramme | ! | 
| MG) | 
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lement on a atteint aussi la limite de résistance complète (75,0 tf), mais c'était grâce au 
prolongement de toutes les armatures jusqu’à l’appui, d’où une consommation d’acier 
plus élevée que dans le cas de l’armature à 100 % dans la poutre No 1124. La poutre No 
1124 a de plus montré les flèches minimales. 

Dans toutes les poutres on a observé la tendance à un écart entre le hourdis et la nervure, 
ce qui était marqué par l’apparition d’une fissure à la jonction (fig. 5-38b). 


Essais DAfE, cahier 67 [30] 


Les essais ont été effectués sur trois séries de poutres en forme de T en béton de ré- 
sistance de l’ordre 130 à 140 kgf/cm?. : 

La série Z comportait 3 poutres. La première No 1200 était armée à 100 % au cisaillement 
(7 = 1,0) ; dans les deux autres l’armature transversale à été prévue conformément au 
règlement DIN de 1916, c’est-à-dire sans armature sur le segment où 7 < 4,0 kgf/cm2. 

Les poutres de la série Z sont représentées sur la figure 5-40. La valeur des efforts de 
rupture et la disposition des fissures montrent d’une façon claire que la limite de la rési- 
stance complète à la flexion n’était obtenue que dans la poutre No 1200. Les essais ont 
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Fig. 5-40. Poutres dans les essais de DAfE, cahier 67 (série I), [30] : a) poutre No 1200 avec le cisaillement 
entièrement transmis par l’armature, b) poutres Nos 1198 et 1199 avec l’armature transversale conformé- 
ment à DIN de 1916 


_ indiqué également que l’ouverture des fissures a eu lieu sous une charge très inférieure à 
celle prévue dans l’exploitation. 

La figure 5-41 indique l’aspect des poutres de la série II. La répartition des fissures 
et la valeur des forces de rupture mettent en évidence l’efficacité du système d’armature 
préconisé par MôrsCH. Pour la poutre No 1203 avec le cisaillement transmis entièrement 
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par les barres relevées la limite de résistance à la flexion a été atteinte sous une charge de 
75,75 tf pour une consommation de 200 kg d'acier, tandis que dans la poutre No 1204 
l'application de l’armature de continuité sur le segment de + < 4,0 kgf/cm? a eu comme 
effet une augmentation de la consommation d’acier (227,5 kg), et la limite de ‘résistance 
atteinte déjà sous la charge de 60,55 tf. 
































Fig. 5-41. Poutres dans les essais de DAfE, cahier 67 (série 21) [30] : a) poutre No 1203 avec 
le cisaillement entièrement transmis par l’armature, b) poutre No 1204 avec l’armature 
transmettant le cisaillement total sur la longueur de la poutre où T7 > 4,0 kgf/cm? 


Les essais de la série ZI, dont les poutres sont représentées sur la figure 5-42, montrent 
assez bien l'efficacité des divers types de courbure des barres. Les barres relevées comme 
dans la poutre No 1189 sont les meilleures, aussi bien en ce qui concerne la résistance à la 
flexion que pour l’économie d’acier. La moins pratique est l’armature par barres « flot- 
tantes » employée dans la poutre No 1190. 
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Fig. 5-42. Poutres dans les essais de DAfE, cahier 67 (série ZII— formes diverses des barres relevées) [30] 





5.3.2. ESSAIS DE SLATER, LORD ET ZIPPRODT 


Les essais [77] ont été commencés en 1918 suivant une commande de Concrete Ship 
Section of the Emergency Fleet Corporation et, conformément au programme initial, 
avaient pour but de créer la base de calcul des coques de navires en béton armé. 

Cependant, l’analyse des résultats des essais a permis de formuler des conclusions utiles 
pour la théorie du béton armé. La forme des poutres essayées et leur armature étaient un 
peu différentes de celles utilisées habituellement dans les constructions en béton armé — 
c'était la conséquence de l'intention initiale d'employer les résultats des essais dans la 
construction des bateaux. | 

Dans les poutres d’essai représentées sur la figure 5-43 on a choisi la nature de l’arma- 
ture transversale, l'épaisseur de l’âme et la résistance du béton comme des paramètres 
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Fig. 5-43. Essais américain [77] : a) poutres sans âme ou avec âme mais sans armature transversale, 
b) poutres avec l’armature transversale en forme d’étriers verticaux, c) id. avec des étriers horizontaux, 
d) poutres armées simultanément d’étriers verticaux et horizontaux, €) poutres à étriers inclinés, f) poutres à. 
deux systèmes orthogonaux d’étriers inclinés, g) poutre rectangulaire munie d’une armature transversale 
en forme d’étriers verticaux 
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variables. La résistance du béton, déterminée sur des cylindres de 20 cm de diamètre et 
de 40 cm de hauteur, était variable dans les limites de 110 à 436 kgf/cm°. 

L’armature des poutres a été réalisée sous forme de barres de diamètres: 31,7 ; 19,0 ; 
15,9 ; 12,7 ; 9,5 mm, en acier dont la limite d’élasticité était respectivement : 3870, 4110, 
4040, 4370 et 4920 kgf/em°. Au total, on a examiné 80 types différents de poutres dont la 
plupart ont été produites en double. Dans ces poutres on a mesuré les flèches et les dé- 
formations des armatures principales ainsi que des étriers ; les fissures et les valeurs de la 
force de rupture ont été également observées. Les résultats mentionnés ci-dessous ne 
constituent qu’une partie de ces essais, intéressants pour les problèmes relatifs au cisaïlle- 
ment dans le béton armé. Il est à souligner avant tout qu’on a obtenu des valeurs très 
élevées des contraintes de cisaillement dans ies poutres, et ceci a permis à certains chercheurs 
américains de critiquer la condition de MÔrsCH dont la forme était la suivante 74, < 0”. 

Par exemple, dans la poutre 4G armée par des étriers et des barres longitudinales de 
© 12,7 mm, espacées de 10,2 cm (fig. 5-43b) et dont la résistance est 0%, —,390 kgf/cm?, 
la force de rupture est égale à P, — 130,75 tf. Ainsi, on a dans l’âme de 8 cm d’épaisseur 
la contrainte de cisaillement suivante (sans tenir compte du poids propre de la poutre) 


___ 05130750 


pe a 2 
Tmax — Tn — 8.0,85.83 115 kgf/em : 


Dans les commentaires relatifs à ces essais GRAF a constaté qu’une partie des contraintes 
+ était transmise sur le cadre (sans l’âme, fig. 5-43a). Des essais américains il résulte que 
la force transmise par le cadre était égale à 32,0 tf. Par conséquent, d’après GRAF la con- 
trainte T,,, pour la poutre 4G, est égale 


_ 0,5(130750— 32000) 


== 2: 
Ton 8-0.85.83 — 87,2 kgf/cm 


Nous voyons que, malgré la réduction peu motivée de l’effort tranchant d’après la 
proposition de GRAF, la contrainte de cisaillement de rupture reste encore très élevée, car 
elle égale à 0,25 62. 

Ces considérations mènent à la constatation indubitable que la limitation T4, & 0’, 
employée depuis de nombreuses décennies et imposée par les règlements, ne peut plus être 
appliquée sans modifications dans tous les cas de poutres, indépendamment de leur forme 
et de la résistance du béton. Cela a été mis en évidence par les essais américains déjà dans 
les années 20. Récemment, cette constatation a été confirmée par les résultats des essais de 
LEONHARDT et WALTHER à Stuttgart (voir $ 5.3.5). 

Les essais américains ont montré que, pour la rupture des poutres par cisaillement, la 
résistance du béton a une influence considérable sur la capacité portante. Cette relation 
est d'autant plus importante que l’armature transversale est plus faible. 

Le tableau 5-5 représente l’accroissement de la force de rupture d’après la figure 5-43a 
dans les poutres dont l’âme était sans armature ou bien dans les poutres dépourvues d’âme 
(section 4—4). L’accroissement de la force de rupture P, produit par l'augmentation d’épais- 
seur de l’âme a été plus lent que celui qui était lié à l’augmentation de b. Un phénomène 
pareil a été observé dans les poutres munies d’une armature transversale, Le tableau 5-6 
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TABLEAU 5-5 
| Augmentation de | | 
Armature | 3 la force de rupture : l 
: | Résist | i 
Epaisseur | &nsversale ss Ne l | due à l’accroisse- Py 
d'âme du béton | px = P, | EL 
No tendue £ | Sam #_| ment de l'épaisseur bo 
bo Ar #7 | de l’âme 
| AP, | 
cm mm ! keficm? : tf | tf | kgef/em 
1 0 401 3235 | — | — 
2 8,1 378 | 80,65 |; 48,3 ; 5960 
3 15,4 8031,7 | 434 102,75 | 70,4 4570 | 
4 21,7 425 105,70 73,35 | 3380 
| } | 
1 0 235 23,5 = ur 
2 7,9 287 | 68,05 44,55 5640 
3 14,6 80 31,7 257 91,15 67,65 | 4630 | 
4 21,6 285 107,95 84,45 i 3910 | 
TABLEAU 5-6 
! Î ; i ï 7 
| | ! Augmenta- | | 
i tion de la 
£ Armature 5 | | red 
Epaisseur tdi Résistance rupture due P Î 
°A Z ee , sd re 
Poutre de Pâme principale Armature du béton Pnax = P, | à l'accrois | Z 
bo | transversale Ceyl sement de | Ph 
Aa l'épaisseur | 
de l’âme | 
AP, 
cm mm kef/cm? tf tf kgf/cm. 
4G;s 0 89 31,7 247 | 48,20 0 
4G:1 5,0 831,7 436 98,05 49,85 9970 
AG: 8,0 831,7 © 12,7 mm 390 130,75 82,55 10320 
4G3 10,4 8 © 31,7 t = 10,2 cm 404 143,35 95,15 9150 
4G6 15,1 | 100 31,7 402 178,85 i 130,65 8650 
4G3 21,2 12 © 31,7 401 | 195,75 147,55 6960 























nous montre les résultats des essais effectués sur des poutres en béton de résistance sem- 
blable avec des âmes d’épaisseur différente. Les poutres étaient armées par des étriers de 
© 12,7 mm, écartés de 10,2 cm. 

La relation entre la capacité portante, la résistance du béton et le volume de l’armature 
transversale est indiquée sur la figure 5-44. Nous voyons que la capacité portante des poutres 
n’augmente que peu avec l’accroissement des diamètres des étriers lorsque leur écartement 


reste constant. Cette augmentation de la capacité portante est d’autant plus petite que la 
résistance du béton est plus faible. 


124 le cisaillement dans le béton armé 





Le rappel des principaux résultats des essais, indiqués sur la figure 5-45, nous enseigne 
que les meilleurs effets ont été obtenus avec les étriers inclinés à 45° (fig. 5-43e). Les étriers 
supplémentaires dirigés suivant les contraintes principales de compression (fig. 5-43f) 
n’ont pas augmenté la capacité portante et, même, on a observé une certaine diminution 
de cette capacité, compte tenu de la quantité d’acier utilisée par rapport à celle d’un système 
simple d’étriers inclinés. L’armature composée d’étriers horizontaux (fig. 5-43c) a eu des 
effets défavorables ; c’est-à-dire non seulement la capacité portante n’était pas supérieure, 
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Fig. 5-44, Relation entre la capacité portante de la poutre, la 
résistance du béton et la quantité d’armature transversale, 
d’après les essais américains [77] 

Î— poutre sans armature transversale, 2 — poutre avec des étriers verticaux 
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Fig. 5-45. Résultats des essais de l'efficacité des différents types d’armature transversale en forme d’étriers 
[77] 
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Fig. 5-46. Fissuration de la poutre dont l’armature est représentée sur la figure 
5-43d + 





Fig. 5-47. Poutre en forme de T munie d’étriers en barres de diamètres différents [77] 


mais elle était inférieure par rapport aux poutres avec des âmes sans armature. Les poutres 
munies simultanément d’étriers verticaux et horizontaux (fig. 5-43d) ont montré une capacité 
portante d’autant plus faible que le diamètre des étriers horizontaux dans l’âme était plus 
grand. Ceci prouve qu’on ne peut pas remplacer l’armature suivant les lignes de force par 
une armature orthogonale sans provoquer des effets défavorables tels que l’accélération de 
la fissuration et de la rupture. 

La figure 5-46 représente la disposition des fissures d’une poutre en béton armé montrée 
précédemment par la figure 5-43d ; le rôle destructif des barres horizontales est bien visible. 

Dans les poutres en forme de T exécutées en béton de résistance 300 kgf/cm? environ 
et dont la forme et l’armature sont représentées sur la figure 5-47, les étriers en barres de 
diamètres différents étaient conçus d’une telle manière que la section des étriers rapportée 
à l’unité de longueur de la poutre fût constante. Cette série de poutres composée de quatre 
éléments a montré la diminution de la capacité portante avec l’augmentation du diamètre 
des étriers. 

Les contraintes dans les armatures principales déterminées par les mesures étaient 


0, — 0,67 à 1,190, en moyenne 0,95 O;, 


en fonction de la qualité du béton, du diamètre des barres et du type d’ancrage. Les con- 
traintes dans les étriers étaient 


6, = 0,45 à 0,97 Q,, en moyenne 0,72 Q;. 
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Ainsi, nous voyons que les contraintes maximales dans les étriers n’ont pas atteint la 
limite d’élasticité de l’acier et, en général, elles étaient nettement inférieures aux valeurs 
calculées. On peut expliquer ce phénomène, entre autres, par le fait que la base de mesure 
était trop grande pour qu’on puisse observer les contraintes maximales effectives dans les 
étriers, apparues sur les segments correspondant à l’ouverture d’une fissure oblique. 


5.3.3. ESSAIS DE RICHART ET LARSON 


Les essais [681 ont été réalisés avec la coopération de TALBOT, ABRAMS, SLATER, GON- 
NERMANN et BRAUN. 

La figure 5-48 montre quelques types des poutres examinées en 1911 (Bulletin No 166). 
Les poutres étaient armées transversalement dé façon très diverse. L'analyse de la résis- 
tance de ces poutres ainsi que les conclusions sur l’efficacité des divers types d’armature 
transversale sont impossibles à formuler, car il manque des données précises sur la résis- 
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Fig. 5-48. Poutrès à armatures transversales différentes, examinées en 1911 [68] 
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tance du béton à la compression — seule la résistance à la traction par flexion pouvait 
être déterminée. De plus, presque toutes les poutres ont été rompues par flexion après 
avoir atteint la contrainte o, — Q, au centre de la travée. 

Les poutres examinées en 1913 sont représentées par la figure 5-49. Elles ont été exé- 
cutées en béton de résistance 170 kgf/cm? environ, avec une armature composée de barres 
de © 19 mm, en acier ordinaire de limite d’élasticité Q{ = 2900 kgf/cm? environ. Les plus 
importants résultats de ces essais sont rassemblés dans le tableau 5-7. 
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Fig. 5-49. Poutres étudiées par RiICHART et LaRsON en 1913 [68] 


Le tableau 5-7 nous enseigne que dans les poutres sans armature transversale (poutres 
Nos 301.1 et 301.2) ainsi que dans les poutres avec une armature transversale faible (poutres 
Nos 302 et 303) la limite de résistance à la flexion n’a pas été atteinte et ces poutres ont été 
rompues par les fissures obliques dues au glissement de l’armature dans l’ancrage. Dans 
la poutre No 303.1 la limite de résistance à la flexion aurait été bientôt atteinte — cela 
est démontré par la valeur de la force de rupture P, très proche de la valeur de P,,. pour la 
flexion pure. Dans la poutre No 303.1 où le cisaillement n’était que partiellement transmis 
par l’armature, les contraintes calculées dans les étriers obliques au moment de la rupture 
étaient égales à 8200 kgf/cm?, donc environ 2,8 fois plus fortes que la limite d’élasticité 
déterminée dans ces armatures. Cela prouve que dans la poutre le schéma d’une triangula- 
tion a eu une influence primordiale sur la résistance à la flexion. Dans ce schéma la ré- 
sultante des contraintes de compression N, est inclinée par rapport à l’axe de la poutre 
et elle transmet une partie importante de l'effort tranchant. Par conséquent, le calcul des 
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TABLEAU 5-7 
Résistance Résistance 
du béton sur du béton Age du 
cubes 15,2X15,2 cm | à la traction 
Poutre par flexion in Pu Fa Cause de la rupture 
âge du Owu A poutres 
béton kgflcm? |  kgf/cm? kgf kgf/cm? 
301.1 256 205 18 225 11 300 9,2 fissure oblique 
301.2 249 — 18 315 11 000 9,0 | 
| | 
302.1 68 141 | — 73 15 350 | 12,3 glissement des bar- 
302.2 106 184 : — 84 14 950 12,0 res relevées 
"| 
303.1 307 205 Î 14 238 17 550 14,0 fissure oblique 
304.1 256 179 12 225 17 900 14,3 
304.2 263 157 17 225 18 250 14,6 
sb is —— À | 
305.1 86 171 — 120 17 250 13,8 
305.2 100 129 — 90 18 150 14,5 A ; L 
limite Q atteinte 
306.1 | 307 172 15 235 18150 | 14,5 | dans a sp 
306.2 298 179 | 13 234 16150 D LL OPRREEE 
| de la travée 
307.2 262 165 16 224 18 450 14,7 
308.1 78 191 | — 80 19 950 15,9 
308.2 = = = 286 20 250 16,1 























contraintes dans les étriers par la méthode classique donne des valeurs trop élevées. Dans 
le cas cité la partie de l’effort tranchant correspondant au béton était importante vu le 
petit élancement de cisaillement, d’où l’inclinaison considérable de N,. Cela a rendu possible 
le schéma d’un arc avec tirant, étant donné que toutes les armatures principales étaient 
conduites jusqu’à l’appui et y étaient bien ancrées. 

Egalement dans les deux poutres No 304 où l’on a mis deux fois plus d’armature trans- 
versale (étriers de @ 6,3 mm) que dans la poutre No 303, les contraintes calculées dans 
les étriers sont égales à 4200 kgf/cm? ; donc elles dépassent 1,5 fois la valeur Q! — 
— 2920 kgf/cm?. Comme nous le voyons, dans ces deux cas la méthode classique indique 
des contraintes de calcul dans les étriers trop élevées. Les différences entre celles-ci et les 
contraintes effectives sont d’autant plus grandes que l’armature transversale est plus faible. 

La figure 5-50 indique les contraintes mesurées dans les étriers de la poutre No 304.2 
sous des charges produisant des contraintes de cisaillement de calcul 7 — 8,4, 11,2 et 
13,9 kgf/cm?. Il est à remarquer que les différences entre les valeurs de calcul et les valeurs 
effectives sont d’autant plus importantes que la contrainte 7 est plus petite. 
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Dans le compte rendu des études expérimentales effectuées en 1917 nous rencontrons 
les résultats des essais sur des poutres en béton armé à une travée et de section rectangu- 
laire. Initialement ces forces étaient écartées de /, — 45,7 cm, mais au moment où com- 
mençait la rupture par flexion les forces étaient déplacées vers les appuis et l’écartement 


augmentait pour atteindre /, — 106,7 cm 
(fig. 5-51). Dans le cas de l’écartement /, 
les poutres armées par des barres relevées 
ont été rompues quand les contraintes 
dans les armatures principales ont atteint 
la limite c’élasticité au centre de la travée. 
Parfois, ce type de rupture a eu lieu éga- 
lement dans le cas de l’écartement L, ; 
toutefois dans cette deuxième disposition 
des forces on a noté souvent le glissement 
des armatures principales dans les ancra- 
ges. Dans ces circonstances, malgré le fait 
que les essais comportaient des poutres 
munies de barres relevées à divers angles 
(45°, 35° et 28°) il est difficile de formuler 
des conclusions concernant l'efficacité de 
larmature transversale. 

En étudiant les contraintes dans les 
barres relevées RICHART a constaté que les 
contraintes effectives o,, correspondent de 
0,26 à 0,86 des valeurs o:, calculées d’après 
la méthode classique de MôrscH. Les va- 
leurs moyennes des contraintes dans les 
barres relevées, trouvées par RICHART dans 
ses 34 essais, sont représentées sur la figu- 
re 5-52. 

Les essais ont été également effectués 
sur 12 poutres de section rectangulaire 
ainsi que de section en forme de T, armées 
transversalement par des étriers verticaux. 
Ces poutres ont été exécutées en béton de 
résistance de 250 à 300 kgf/cm? et la plu- 
part d’entre elles ont été rompues par fle- 
xion. En conséquence, sur la’ base de ces 
essais on ne peut dire que très peu sur 
l'efficacité de l’armature orthogonale. Par 
contre, les résultats des mesures de défor- 
mation des armatures principales sont in- 
téressants. Ces résultats exprimés en valeurs 
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Fig. 5-50. Contraintes effectives et calculées des 
étriers dans la poutre No 304.2 d’après les essais [68] 
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Fig. 5-52. Valeurs moyennes des contraintes 
dans les barres relevées en fonction de la 


distance à l’appui À (d’après les essais de 
RICHART pour P = 13,6 tf) 


des contraintes sont indiqués sur l'exemple de la poutre No 224.1 (fig. 5-53). Il est à re- 
marquer que les contraintes des armatures principales déterminées par les mesures ne 
concordent avec les valeurs théoriques que suivant le segment où le moment fléchissant 
était constant. Par contre, ces contraintes sont très supérieures dans la zone de cisaillement 
et la différence avec les valeurs calculées augmente à mesure que l’accroissement de la 
charge fait approcher celle-ci de la charge de rupture. 


Une série ultérieure des essais effectués en 1917 à l’Université d’Urbana (U.S.A.) 


comportait l’examen de poutres isostatiques à deux consoles, chargées par quatre forces 


GE 
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Goy = 289 kgflcrmè 








Fig. 5-53. Contraintes calculées et effectives dans l’armature 
principale dans la poutre No 224,1 [68] 


concentrées. Ces poutres de section rectangulaire étaient réalisées en béton de résistance 
200 kgf/cm? et étaient munies d’une armature transversale à barres relevées, à l’excep- 
tion de deux poutres No 380. Comme but principal des essais on s’est assigné d’observer 
le comportement des zones d’appui des poutres où les moments fléchissants M. et les 
efforts tranchants T,,,X intervenaient simultanément. La figure 5-54 ne représente que 
quelques types de poütres de cette série. Comme il était à prévoir, ce sont les poutres No 
380.1 et 380.2, (fig. 5-54a) rompues pour 7, — 19 kgf/cm? qui ont fait preuve de la capa- 
cité portante minimale. La poutre No 400.1 (fig. 5-54b) était munie d’un nombre suffisant 
de barres relevées à 22° (4 @ 15,9 mm), mais celles-ci étaient disposées de manière incor- 
recte et, par conséquent, la limite de la capacité portante a été atteinte déjà sous la contrainte 
Th © 27,5 kgf/cm?. Une capacité portante beaucoup plus élevée a été constatée dans les 
poutres No 386 (fig. 5-54c) dans lesquelles six barres de diamètre @ 15,9 mm étaient relevées à 
32,5° dans deux plans (t,, — 34,2 kgf/cm?), ainsi que dans les poutres No 390 munies 
de huit barres de 15,9 mm relevées dans quatre plans (rm = 33,4 kgf/cm?). Il est à 
souligner que la consommation d’acier a été presque identique dans ces poutres malgré le 
nombre variable de barres relevées. 

La comparaison des résultats des essais concernant les poutres No 386 et 390 met en 
évidence que dans ce cas les barres relevées à 32,5° ont été plus efficaces que les ue 
relevées à 45°. 
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Fig. 5-54. Armature et fissuration 
des poutres à deux consoles [68] 


5.3.4. LES ESSAIS DE MORETTO 


Les essais américains dans le domaine du cisaillement ont été repris après la deuxième 
guerre mondiale et ce domaine contient jusqu’à aujourd’hui les problèmes les plus discuta- 
bles. La reprise intensive des essais américains a été provoquée par les nombreux accidents 
dus au libéralisme des prescriptions réglementaires concernant le dimensionnement des 
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éléments en béton armé. Ces prescriptions sont en 
effet beaucoup plus libérales en Amérique qu’en 
Europe. En 1945, MoRETTO [61] a publié les ré- 
sultats de ses essais sur 44 poutres dont les dimen- 
sions et l’armature sont représentées sur la figure 
5-55. La résistance du béton de ces poutres aïnsi 
que le nombre et l’inclinaison des étriers étaient 
différents ; les étriers étaient soudés aux armatu- 
res longitudinales supérieures et inférieures. Les 
déformations des étriers ont été mesurées par des 
jauges en divers points. 32 poutres parmi ces 44 
se sont rompues dans la zone de cisaillement par 
rupture du béton au-dessus de la fissure oblique. 





Fig. 5-56. Capacité portante au cisaillement en fonction de 
l'angle 0 d’inclinaison des étriers [61] 
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Les résultats des essais de MoRETTO sont indiqués sur la figure 5-56 ; ils concernent la 
capacité portante des poutres par rapport au cisaillement en fonction de l’angle 0 d’incli- 
naison des étriers. Les charges de rupture et les déformations unitaires des étriers sont 
calculées comme moyennes des quatre poutres. 

D'après la figure 5-56 il résulte que la capacité portante maximale dans le cas des étriers 
soudés aux armatures longitudinales correspond à l’angle 0 — 67,5° d’inclinaison des 
étriers. La comparaison entre les résultats des essais de MORETTO et ceux des essais amé- 
ricains précédents permet de constater que, par le soudage des étriers aux barres longitu- 
dinales, on augmente de 20 % environ la capacité portante de la zone de cisaillement. 


5.3.5. ESSAIS DE LEONHARDT ET WALTHER 


La figure 5-57 représente 18 poutres en béton armé examinées à l’Institut de O. GRAF, 
à Stuttgart. Les résultats de ces essais ont été publiés en 1963 dans DAfSt), cahier 156 [53]. 
Les poutres en forme de T avec 3 ne 

bo 16 
deux forces concentrées, situées à la distance a — 125 cm de l’appui (à l'exception de la 
125 
D 4 
favorable. Les sections transversales et le pourcentage de l’armature longitudinale (© — 
= 0,73 %) étaient identiques dans toutes les poutres. Ce qui variait, c'était le coefficient 
exprimant la mesure dans laquelle le cisaillement était transmis par l’armature. L’armature 
complète pour le cisaillement (7 — 1,0).indique que dans la poutre en question l’armature 
est suffisante pour transmettre l'effort tranchant entier T — Les b,dx, où 7, est la con- 
trainte de cisaillement due à la charge d’exploitation calculée d’après la méthode de ja 
capacité portante limite avec un coefficient de sécurité 5 — 1,75. 

Dans la série de poutres J à III les diamètres des étriers étaient variables de @ 12 mm 
à © 6 mm, leur écartement 11,3 cm demeurait constant. L’armature transversale de la 
IV-ième série de poutres se composait d’étriers et de barres relevées, transmettant entiè- 
rement le cisaillement, 7 = 1,0. 

Dans la poutre T46 de la série V on a employé, outre les étriers de @ 8 mm (7 — 0,47), 
des étriers horizontaux supplémentaires, 4 @ 8, mm au niveau de l’âme. Dans la poutre 
TA16, en plus des étriers de @ 8 mm, écartés de 11,3 cm, l’armature principale se trouvait 
renforcée par de petits étriers additionnels, également tous les 11,3 cm. C’est une méthode 
employée souvent en France et préconisée surtout par J.R. RoBINsoN [70]. Les deux 
dernières poutres T'A7 et TA8 avaient leur armature principale partiellement réduite dans 
la travée (fig. 5-57). Toutes les poutres étaient armées avec des barres crénelées Tor Stahl 
de Q, # 4000 kgf/cm°. , 

La figure 5-58 indique les valeurs des forces de rupture en fonction du coefficient 7. 
La poutre T A8 a montré la capacité portante la plus basse, égale à 45,3 tf ; dans cette poutre 
l’armature transversale correspondait à 47 % de cisaillement et les armatures principales 


— 6 étaient chargées symétriquement par 


poutre TAl avec a — 112,5 cm), d’où le rapport — 3,33 était plus dé- 


1 DAfSt — Deutscher Ausschuss für Stahlbeton. 
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Fig. 5-57. Poutres en forme de double T dans les essais de LEONHARDT et WALTHER [53] ŒAfst, cahier 156) 
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étaient coupées conformément au diagramme des moments fléchissants, avec un surplus 
de 26 © de longueur au-delà du point d’appui théorique de la poutre. Des comptes rendus 
des essais il résulte que la rupture de cette poutre a été causée par la rupture de l’âme 
où s’est produit un glissement de l’armature principale et aussi des déformations excessives 
des étriers. 

Dans la poutre TA7 avec l’armature transversale complète (7 — 1,03) et l’armature 
principale identique à celle de la poutre T48, le glissement de l’armature principale a été 
la principale cause de la rupture. La section transversale des étriers, presque deux fois 
plus grande, n’a aidé que très peu. La force de rupture était égale à 54,6 tf et supérieure 
à peine de 20 % par rapport à celle de la poutre T 48, tandis que la résistance de la poutre 
à la flexion était égale à 70 tf environ. On n’a atteint la limite de cette résistance, avec du 
béton de 200 kgf/cm? de résistance environ, que dans la poutre T413 où toutes les arma- 
tures atteignaient l’appui et étaient fortement ancrées, la section transversale des étriers 
(n = 1,03) étant conforme aux indications de MÔRSCH. 

Dans la poutre TA15 avec les barres bien ancrées au-dessus de l’appui et avec une 
armature transversale correspondant à 47 % (n — 0,47), on a obtenu une force de rupture 
relativement élevée et égale à P, — 59,6 tf. Cependant, la rupture a eu lieu dans la zone 
de cisaillement et non dans la zone du moment fléchissant maximal, donc comme dans 
toutes les poutres en béton de résistan- 
ce de 200 kgf/cm? environ et avec une 
armature transversale incomplète. Ce 
n’est que dans les poutres en béton de 
résistance supérieure à 300 kgf/cm? (la 
poutre TA10) et avec une armature 
transversale correspondant à 7 — 0,67 
que la limite de la résistance à la fle- 
xion a été atteinte, étant donné le mo- 
ment fléchissant, et la force P, a atteint 
, - la valeur de 71,4 tf. Avec of, — 300 
flexion | | |, | ; kgf/em? et 7 — 0,47 (la poutre Tall) 
© - cisoillement-plastification des éfriers la force de rupture était aussi voisine 
= - destruction de la nervure por cisaillement ë 

après la rupture des étriers de la force de rupture par flexion et 
a — glissement dons l'ancrage F elle était égale à 68,4 tf. 

Les résultats des essais susdits con- 
firment la conclusion précédemment 
formulée, et notamment on en déduit 
que les poutres en béton de faible résis- 
tance supportent moins bien l’action 
simultanée du moment fléchissant et de 
' leffort tranchant. 

Se Les résultats des essais de la poutre 
Fig. 5-58. Capacité poïtante au cisaillement en fonction 746 méritent une attention toute par- 
du pourcentage de l’armature transversale [53] ticulière, car cette poutre était munie 


























problèmes du cisaillement d’après les expériences | 137 








d’une armature horizontale supplémentaire dans la nervure (4@ 8 mm) sur toute la 
longueur de la travée. 

RAUSCH dans l’ouvrage [66] suppose l’application de l’effort N,, — T à mi-hauteur de 
la section dans les poutres dont l’armature transversale est composée exclusivement d’étriers 
verticaux (fig. 5-59). D’après RAUSCH, pour que l'égalité N,, — N,, soit maintenue il faut 
transmettre cet effort par les barres horizontales de l’armature orthogonale, car après 
l’ouverture d’une fissure oblique la déformation prend la forme indiquée sur la figure 5-60. 


T 


NANYN 
DENT] 
F à) 

Le 

Z 
LC 

: es. | 





W, w—= 
Fig. 5-59. Schéma simplifié des efforts in- Fig. 5-60. Schéma des déplace- 
ternes dans une poutre munie d’une armature ments dans la zone d’une fissure 
orthogonale d’après RAUSCH [66] oblique d’après RAUSCH [66] 


Cela signifie une décomposition de l’effort oblique en deux composantes, horizontale et 
verticale, de valeur identique. En supposant valable le schéma de RAUSCH on pourrait 
prévoir une augmentation de la capacité portante au cisaillement grâce à l’emploi de barres 
horizontales supplémentaires. Or, des essais [53] et des essais américains antérieurs [77], 
il résulte que les armatures supplémentaires horizontales disposées sur la hauteur d’une 
nervure diminuent la capacité portante d’une poutre (par exemple, pour la poutre 746 
nous avons P, — 47,4 tf, tandis que pour les poutres correspondantes T°43 et T'A15 sans 
étriers horizontaux on a respectivement P, — 55,5 tf et 59,6 tf, fig. 5-58). Les mesures 
ont indiqué que les contraintes dans les barres horizontales supplémentaires dans la nervure 
de la poutre T 46 ont atteint la valeur de 1200 kgf/cm? environ sous une charge P,, — 40 tf. 
Cependant, malgré la transmission d’une partie des efforts de traction par ces barres, 
le rôle de celles-ci a été destructif pour le béton de la nervure. En conséquence, on a ob- 
servé non seulement une diminution de la capacité portante mais également l’accroisse- 
ment de l’ouverture des fissures obliques dans la poutre T 46. 

La figure 5-61 montre les déplacements horizontaux et verticaux des bords des fissures 
obliques en fonction de la charge. Les diagrammes indiquent qu’avec l’armature ortho- 
gonale les déplacements verticaux sont plusieurs fois supérieurs aux déplacements hori- 
zontaux. Or, RAUSCH a supposé que l'ouverture d’une fissure oblique était perpendicu- 
laire au plan incliné à 45° par rapport à l’axe de la poutre et il préconisait l'emploi d’une 
armature orthogonale dans la nervure. Il en résulte, par conséquent, que malgré les suppo- 
sitions de certains chercheurs français et américains, on ne peut pas remplacer avec la 
même efficacité une armature suivant les lignes de force par une armature orthogonale. 

Toutes les poutres avec les barres relevées (série 1) avaient une armature transversale 
complète (7 — 1,03). Toutefois, la capacité portante prévue (P, — 70,9 tf) et la rupture par 
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flexion ont été obtenues seulement dans la poutre T418 réalisée en béton de résistance 
Cwu — 300 kgf/cm?. Dans les deux autres poutres en béton de 0%, — 225 kgf/cm? la rupture 
était produite par l’écrasement du béton dans les courbures des armatures principales. 
La poutre TA17, avec le rayon de courbure R = 18 d, a été rompue sous la charge P, — 
— 69 tf, tandis que la poutre TA5, avec le rayon R — 7,5 d l’a été sous la charge P, — 
— 46,2 tf. Nous voyons donc qu’une forte courbure des armatures peut, dans le cas 
d’une armature transversale complète (7 > 1,0), faire atteindre la limite de résistance de 
la poutre dans la zone de cisaillement sous une charge beaucoup plus petite que la charge 
de calcul. 

La figure 5-62 représente les contraintes de calcul et les contraintes effectives dans les 
étriers des poutres TA1 à T 44. On y voit que les contraintes mesurées (ligne continue) sont 
environ deux fois plus petites pour la charge 
d'exploitation que les contraintes de calcul 
(ligne en traits interrompus). Ces dernières 
ont été calculées, d’après l’analogie du treillis 


3000 








es T 
de MÔRsCH, par la formule 0, —-©.Les 2909 
œ : 
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contraintes effectives dans les étriers sont 




















voisines des valeurs calculées par la formule 
empirique < 3000 
È 
nn To—Tofis 5 & 
Die = —— 7, (5.8) * 
œ E 
F 2000 
où 
To = a Lois = : Op y = af 
Re RE ON 7 1000 








t — espacement entre les étriers, 
0 — angle d’inclinaison des étriers par 
rapport à l’axe de la poutre. 0 

D’après la formule (5.8) l’accroissement 
des contraintes dans les étriers est plus pe- 
tit que celui calculé par la méthode classique, 
et cette différence a une valeur constante. Fig. 5-62. Valeurs des contraintes calculées et me- 
Cette constatation est confirmée par les essais  Surées dans les étriers verticaux [53] 

[53]. La figure 5-62 représente les diagrammes 
des contraintes dans les étriers calculés par la méthode classique et obtenus par les mesures 
des déformations ; ils sont sensiblement parallèles. 

Les résultats des essais [53] semblent indiquer qu'avec des étriers plus faibles, les effets 
selon le schéma d’un arc avec tirant jouent un rôle prépondérant et les effets selon le 
schéma du treillis fictif deviennent moins importants. | 

La figure 5-63 représente la répartition des contraintes dans les étriers dans la zone 
de cisaillement des poutres de la série Z sous les charges P — 30 tf et P — S0 tf. 








Tkgf/cm2 
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Fig. 5-63. Contraintes o,;. dans la zone de cisaillement dans les 
poutres de la série I, d’après les essais [53] 


Les efforts de traction dans les étriers ne sont en effet entièrement utilisés qu’à 0,7 h 
de l’appui, tandis que les étriers au-dessus de l’appui sont comprimés. 

Dans le cas des poutres continues les données expérimentales concernant le cisaille- 
ment ne sont pas aussi abondantes que dans celui des poutres simplement appuyées. C’est 
pourquoi les essais [54] méritent une attention particulière. Ils ont été exécutés sur des 
poutres à deux travées, de section rectangulaire et en forme de T. Les poutres ont été 
réparties en 5 séries (tabl. 5-8). | 

Dans la série HV composée de 4 poutres de section rectangulaire la longueur d’ancrage 
des armatures principales dans la zone du moment fléchissant nul était variable. Dans la 


série HH (5 poutres) le rapport était variable avec des armatures longitudinale et 


M 
Th 
transversale constantes (7 — 0,39). Dans la série HS (6 poutres) on a adopté comme 
variables le coefficient 7 de l’armature transversale et la nature de cette armature (armature 
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orthogonale dans 4 poutres et armature suivant les lignes de force dans 2 poutres). Les 
poutres dans la série HQ se caractérisaient par différentes formes des sections transver- 
sales, et dans la série AL par divers pourcentages de l’armature longitudinale. La résistance 
moyenne du béton dans les cinq séries était égale à 350 kgf/cm? environ. 

Dans la série HV, on a observé un glissement de l’armature principale près du bord 
supérieur dans une seule poutre HV1, où 2 des 5 barres de @ 16 mm ont été arrêtées à 
19 cm (12 ©) au-delà du point correspondant au moment fléchissant nul. Dans les essais 
on a mesuré les réactions des appuis qui, en tenant compte que EJ — C'°, devaient avoir 
les valeurs : 


appui à l'extrémité À — 16 P, 
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Fig. 5-64. Valeurs des réactions d’appui calculées et effectives pour les poutres HVO et HV3 [54] 
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Les mesures ont montré que la réaction À est supérieure à la valeur calculée, et la diffé- 
rence entre les valeurs théorique et effective augmente avec l’accroissement de la charge ; 
par exemple, dans la poutre HV3 peu avant la rupture la valeur Aejreuive était Supérieure 


de 11 % à la valeur Acute. Les résultats de ces essais pour les poutres HV0 et HV3 sont 
représentés sur la figure 5-64. 


La figure 5-65 montre la relation entre la force de rupture et la valeur + Nous 


y voyons que les valeurs des efforts tranchants de rupture sont différentes, malgré le fait 
que toutes les poutres (série HH) ont été calculées pour la même valeur de l'effort tranchant. 
Il est à noter que la valeur minimale de l’effort tranchant transmis par une section en béton 


armé correspond au rapport L & 2,5. 
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Fig. 5-65. Valeurs des contraintes 7, et des charges de 
rupture en fonction de l’élancement de cisaillement [54] 


Dans la troisième série, désignée par les symboles HS, on a examiné les poutres en 
forme de T, armées par des étriers et des barres relevées. Les résultats de cette série sont 
indiqués dans te tableau 5-9 et la figure 5-66. 

De l'analyse de ces résultats il découle que la capacité portante totale suivie de la rupture 
par flexion a été obtenue dans les poutres où l’armature était suffisamment forte, donc 
pour 7 # 1,0. La poutre HS4 avec une armature transversale correspondant à 28 % du 
cisaillement a été rompue sous la charge 2P, -- 33,24 tf, qui était 1,5 fois plus petite que 
la charge calculée de rupture par flexion. La rupture se manifestait dans les environs de 
l’appui central où les fissures inclinées à 36° ont pénétré profondément vers l’appui, pro- 
voquant finalement la destruction de la zone comprimée du béton près de l'appui. L'aspect’ 
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TABLEAU 5-9 
: + atur! 
Partie du Armature pot Charge de Charge de 
Etriers cisaillement | transversale 100© = calcul rupture Cause 
Poutre! [2] FAO @y = 1004, 2P, à la 2P, d’après | de rup- 
| par l'arma- Asf Pre flexion les essais ture 
| ture = ————— 0 | 
| | botsinO | 
mm 7 travée | appui tf tf 
HS1 9 10 1,10 2,133 0,88 | 3,51 50,83 53,76 rupture 
t—=7,5cm | de la zo- 
| ne com- 
| primée 
par fle- 
xion 
HS2 9 10 plastifi- 
t=1]1cm 0,76 1,450 0,88 : 3,51 50,83 45,0 cation de 
l’acier des 
HS3 98 étriers 
—=1licm | 0,49 0,645 0,88 | 3,51 50,23 44,0 
HS4 96 | 
t=1licem. 0,28 0,545 0,88 | 3,51 50,23 33,24 
HSS5 8 
É = 
—=20cm+! 0,77 1,230 0,88 | 3,46 50,23 49,68 
barres - 
relevées 
HS6 96 | 
É = 
= 20 cm 0,36 0,574 0,94 | 3,49 50,23 33,78 
barres 
relevées 






































Fig. 5-66. Capacité portante au cisaillement 
en fonction de la nature et de la quantité 
d’armature transversale [54] 

1 — valeur calculée de 2P, après l’épuise- 
ment de la capacité portante 

© — poutres à armature orthogonale 

À — poutres armées suivant les lignes de 


force 
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_ Fig. 5-67. Contraintes dans les étriers dans les poutres à deux travées de la série HQ dans les essais [54] 


d’une poutre rompue était dans ce cas entièrement différent de celui des poutres armées 
par des barres relevées, où les fissures n’étaient pas situées suivant des lignes droites 
entre le bord supérieur et l’appui central, comme pour les poutres armées par des étriers. 
Les fissures étaient d’abord inclinées à 45° et ensuite, avec l’accroissement de la charge, 
elles étaient déviées à partir de la mi-hauteur de la poutre vers l'appui central ; près de 
Pappui'les fissures étaient presque horizontales suivant le bord inférieur. Dans l’opinion 
de LEONHARDT cette disposition des fissures est un argument pour disqualifier les barres 
dites en chapeau avec les parties relevées près du bord inférieur de la poutre dans la zone 
de l’appui central (fig. 6-64). 

Dans les poutres simplement appuyées la valeur des contraintes dans les étriers dépend 
principalement de la valeur des contraintes de cisaillement t,. Par contre, dans les poutres 
continues, l’influence supplémentaire du moment fléchissant est très nette. Cela est évident 
surtout d’après la figure 5-67 où on a indiqué les valeurs des contraintes o,, dans les étriers 
des poutres de la série HQ. Sous la charge 2P — 50 tf les contraintes maximales dans les 
étriers de la poutre HQ 1 (section rectangulaire) ont été observées à une distance de h/2 
à h de l’axe de l’appui central et du point d’application de la force concentrée, donc dans 
la zone où le moment fléchissant et l’effort tranchant atteignent simultanément leurs 
valeurs maximales. La situation était différente dans les poutres en forme de T HQ2 et 
HQ3, où les contraintes dans les étriers au point de moment fléchissant nul étaient à peine 
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inférieures de 20 % aux valeurs maximales (0,. — 3500 kgf/cm’). Or, dans la poutre 
HOQ1, sous la même charge, les contraintes étaient presque nulles. Cette irrégularité peut 
être expliquée par le fait que dans une poutre rectangulaire (HQ1) dans la zone de moment 
faible les fissures ne se sont pas ouvertes à cause de la valeur peu élevée de o,. En même 
temps, les contraintes de cisaillement + n'étaient pas suffisamment importantes pour 
produire les fissures obliques. Par contre, dans les poutres en forme de T, avec b, = 1/3b, 
déjà sous la charge 2P -- 20 tf on a pu observer dans la nervure la formation de fissures 
obliques produites par les contraintes de cisaillement. C’était la cause directe de contraintes 
tellement élevées dans les étriers situés dans la zone de M,,, — 0. L'ordre de grandeur de 
ces contraintes était le même dans les cas où la dalle était située au-dessus ou bien au-dessous 
de la nervure. 


5.4. INFLUENCE DE L’ÉLANCEMENT DE CISAILLEMENT SUR LA CAPACITÉ 
PORTANTE D’UNE POUTRE EN BÉTON ARMÉ : 


Un des principaux critères pour l’estimation de l’effort tranchant de rupture et de la 
valeur de ti, est dit «élancement de cisaillement » — cette expression désigne le rapport 


_ L'influence du rapport — sur la valeur des contraintes de cisaillement de rupture 




















Fig. 5-68. Méthode de mise en charge des poutres dans les essais de LEONHARDT et WALTHER [Si] : a) 
charge constituée par deux forces concentrées, b) charge uniformément répartie 


1 — mesure du glissement des armatures principales, 2 — mesure des flèches, 3 — comparateur, 4 — plaque en acier de 20 mm d’épais- 
seur,, 5 — plaque en acier de 50 mm d'épaisseur, 6 — couche de mortier de 0,5 cm d'épaisseur, 7 — cylindre en acier de @ 40 mm, 
8.7 tuyau. de pompiers rempli d’eau S 
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Tmax eSt examinée ici en prenant comme exemples les essais réalisés par F. LEONHARDT ét 
R. WALTHER [51] et les essais américains de J. Morrow et J. Viesr [621]. 

Les essais [51] concernaient des poutres rectangulaires de travées différentes avec 
armature et section transversale constantes. La figure 5-68 indique la disposition de mise 
en charge par deux forces concentrées (série Z) et par une charge uniformément répartie 
(série 17). La charge uniformément répartie des poutres de la série ZI a été réalisée au moyen 
de la pression exercée par une poutrelle IPN sur un tuyau de pompiers, placé sur la face 
supérieure de la poutre. Les poutres en béton, de résistance 0, — 400 kgf/cm?, étaient 
armées par des barres de @ 26 mm en acier crénelé (Torstahl St IITb), avec Q0,2 — 
— 4740 kgfcm?. 

La figure 5-69 montre la distribution des fissures dans les poutres de la série Z (1, 3, 
5, 6, 8/1 et 10/1) soumises à la charge composée de deux forces concentrées. Les résultats 
les plus caractéristiques de ces essais sont indiqués dans le tableau 5-10 ; on constate que 
l'effort tranchant extrême T, et également la contrainte 7, sont observés dans la 


poutre No 1 caractérisée par l’élancement de cisaillement minimal = 1. Lorsque cet 


Th 





























Fig. 5-69. Fissuration des poutres, dont l’élancement de cisaillement est différent, soumises à deux forces’ 
concentrées [51] | | ; Mesa 


11% 
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TABLEAU 5-10 





















































Résultats des essais 
PE 
a a h œ ML IERR: € Tn = 
Poutre al My | Ta) |=tmaxl Mit) . 
kg! | = kgf/ PE 
m m m cm % | cm? tfm tf | /em? | tfm TRES 
1 0,90 | 0,27 | 0,36 | 27 2,07 | 355 1,0 1,78 | 39,6 | 94,2 | 10,75 | cisaillement 
2 1,15 | 0,40 | 0,35 | 27 2,07 | 355 1,5 2,50 | 26,5 | 62,8 | 10,60 55 
3 1,45 | 0,54 | 0,37 | 27 2,07 | 355 2,0 1,88 | 15,0 | 35,5 8,10 ss 
4 1,70 | 0,67 | 0,36 | 27 2,07 | 355 | 2,5 2,48 | 8,87 | 21,0 5,90 5 
S 1,95 | 0,81 | 0,33 | 27 2,07 | 355 3,0 2,18 |! 7,80 | 18,6 6,27 an 
6 2,35 | 1,10 | 0,35 | 27 2,07 | 355 4,0 2,44 | 6,95 | 16,4 7,42 5 
7/2 3,10 | 1,35 | 0,40 | 27,8 | 2,01 | 372 5,0 1,48 !: 6,95 | 16,0 9,22 > 
8/ 1 3,60 | 1,62 | 0,36 | 27,8 | 2,01 | 373 6,0 1,57 | 6,70 | 15,4 | 10,61 = 
9/1 | 5,80 1,89 | 2,02 | 27,3 | 2,04 | 382 7,0 2,16 | 6,0 14,0 | 11,14 56 
10/1 4,70 |. 2,16 | 0,40 | 27,2 | 2,05 | 361 8,0 2,17 | 5,15 |! 12,1 | 10,79 ss 
| 10/2 4,70 | 2,16 | 0,40 | 27,2 | 2,05 | 361 8,0 2,06 | 5,60 | 13,2 | 11,67 | 5 | 





* Compte tenu du poids propre de la poutre, égal à 0,5 tf/m. 
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Fig. 5-70. Valeurs de M,,, T, et 7, en fonction de l’élancement de cisaillement [51] 


2 À, . M 
élancement s’accroît, les valeurs de T,, et t,,, diminuent. A partir de la valeur Th 4 la 


contrainte tx reste presque constante et égale 15 kgf/cm? environ, cette valeur étant 
beaucoup plus petite que la résistance du béton en traction o’ — 30 kgf/cm?. 


problèmes du cisaillement d'après les expériences 149 


Les valeurs du moment de cisaillement de rupture M, et de l’effort tranchant de rupture 





T, en fonction de l’élancement de cisaillement Th 


sont indiquées sur la figure 5-70. On 


y voit que le minimum de M., correspond aux valeurs = 2,5 et 3,0. Lorsque l’élance- 


M 
Th 
ment de cisaillement dépasse 3,0 on observe que le moment M, croît jusqu’à la valeur 


M: 
> 7) 
5 


La figure 5-71 représente la fissuration de quelques poutres de la série ZZ, chargées 
uniformément ; ce sont les poutres 11/1, 13/1, 14/1 et 16/1. Les résultats des essais sont 
rassemblés dans le tableau 5-11. 

La disposition des fissures indiquée sur la figure 5-71 nous montre que les fissures 
obliques critiques sont ouvertes dans la zone d’appui. Ces fissures ont pénétré beaucoup 
plus profondément dans les poutres que les fissures dues à la flexion, d’où ont résulté la 
réduction et la destruction de la zone de compression du béton et, finalement, l’épuisement 


maximale correspondant à la flexion pour laquelle 


h 
des deux poutres examinées (17/1) s’est rompue par flexion et l’autre (17/2) par cisaille- 
ment. 


Cela semble prouver, pour les poutres sans armature transversale, l'importance du 


de la capacité portante de la poutre. Dans la poutre de travée 7 — 6,00 m (: = 2) une 






































I e ss 
rapport — 20, lequel sépare deux sortes de ruptures : la rupture par cisaillement pour 
I : I 
20 et par flexion pour és 20. 
TABLEAU 5-11 
( ; J Valeurs expérimentales 
Valeurs expérimentales maximales dans la section de rupture 
1 — | Owu 22 | 
Poutre l ré 100 e | = 
M | T0) ns IMelx | MIT # 
Th | 
kgf! kgf/ kgf} 
m PA lem? | tf m| tf/m tf lem? | tfm | cm tfm | tf | /cm? | 
11/1 |1,50! 5,17) 1,87 | 418 | 1,41 | 36,73 | 27,55 | 60,6 | 10,34| 606,21 9,91|5,51| 12,1 
12/1 |2,00| 7,32] 2,04 | 403 1,13 | 20,25 | 20.25! 46,5 | 10,12! 67 |4,94 | 9,03 | 6,69| 15,6 
13/1 |2,50 | 9,15] 2,04 | 409 1,19 | 11,12 | 13,90! 32,5 | 8,69| 9017,55 | 8,03 3,90| 9,1 
14/1 |3,00 111,0 | 2,04 | 397 1,91 7,13 | 10,70| 25,0 | 8,02! 956,49 | 6,95 | 3,92 9,1 
15/1 |4,00 14,71} 2,05 | 420 2,85 | 4,77| 9,55] 22,5 | 9,55] 851)4,28 | 6,39 | 5,49| 12,9 
16/1 |5,00118,32| 2,04 | 414 | 2,60 | 3,85] 9,63| 22,6 | 12,04| 85|13,9216,7816,35| 14,9 
17/1 |6,00 |22,0 | 2,05 | 389 | 2,18 | 2,92! 8,75| 20,6 | 13,12 | 300 | 3,04 | 5,51 16,62) 15,5 





3 


*) Compte tenu du poids propre. 








Uh = 517 














Fig. 5-71. Fissuration des poutres chargées uniformément dont l’élancement de cisaillement est différent [51] 
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Sur la figure 5-72 on a indiqué l’endroit où s’est manifestée la rupture de la zone compri- 
mée du béton (x,) pour diverses travées. Cet emplacement est situé à 2 à 3,5 h de l'appui. 

De plus, LEONHARDT et WALTHER ont déterminé expérimentalement la relation ci- 
dessous pour le calcul de l'élancement critique de cisaillement 


M I 
Fa et PRE Ge) 
La valeur des contraintes de cisaillement de rupture +, dépend considérablement du 


rapport +. La valeur maximale 7, # 60 kgf/cm? correspond au rapport - æ 5. Lorsque 














| Fig. 5-72. Position de la fissure oblique de rupture par 
rapport à l’appui en fonction du rapport //h [51] 























Fig. 5-73. Valeurs de +, en fonction du rapport //h dans une poutre uniformément chargée [51] 
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le rapport 7, roi jusqu’à 22, la contrainte +, diminue de manière asymptotique jusqu’à 


la valeur de 20 kgf/cm? environ. Pour les trois sections transversales dans la zone d’appui 
cette relation est représentée sur la figure 5-73. 

En comparant les résultats des essais des poutres des deux séries Z et ZI nous voyons 
que les valeurs minimales des contraintes 7, trouvées dans les poutres des travées maxima- 
les sous une charge uniforme sont supérieures de 40 % environ à celles qui apparaissent 
dans les poutres chargées par deux forces concentrées. Cela s’explique par le fait que la 
rupture des poutres chargées uniformément se manifestait dans la zone d’appui. Dans 
cette zone, aussi bien le moment fléchissant que la contrainte o, étaient plus petits ; par 
contre, les valeurs de l’effort tranchant étaient considérables. Or, dans les poutres de la 
série Z la rupture se présentait près des points d’application de forces où les valeurs du 
moment et de l'effort tranchant étaient 
maximales. L'influence respective du mo- 
: ment et de l'effort tranchant dans les pou- 
tres examinées de la série ZZ est représen- 
tée sur la figure 5-74. Nous observons que 
l'augmentation de l’élancement de cisail- 











M s À 2 
lement Th entraîne un accroissement li- 


néaire du moment de rupture par cisaille- 
ment et, simultanément, une diminution 
linéaire de l’effort tranchant de rupture. 
Les essais américains de MoRrRrow- 
-VIEST [62] ont été réalisés sur 38 poutres 
de section rectangulaire simplement appu- 
M yées et munies exclusivement d’armatures 
fonction de -—- dans les poutres de la série 17 [51]  Jongitudinales. La charge concentrée au 
centre de la travée a été transmise sur la 
poutre par l'intermédiaire d’un poteau en béton armé faisant partie de la poutre (fig.5-75). 
Les poutres étaient de même section transversale (b — 30,5 cm et h, — 40,6 cm) et diffé- 
raient par les longueurs des travées, la qualité du béton et le pourcentage de l’armature lon- 
gitudinale. L'observation du développement des fissures nous indique qu’après l’ouverture 
des fissures obliques une augmentation ultérieure de la charge n’est possible que dans les 
poutres dont l’élancement de cisaillement est petit. 














Fig. 5-74. Moment et effort tranchant de rupture en 


a # . . . , . 
Dans le cas de 7 3,5 on a généralement une seule fissure oblique, située au ni- 


veau de l’armature longitudinale à environ k de distance du point d’application de la charge 
concentrée. Quand la charge augmente, la fissure se développe horizontalement vers l’appui 
et vers le haut jusqu’au point d’application de la charge. L'ouverture des fissures obliques 
a toujours été liée à un déplacement net des efforts internes dans la poutre, ce qui entraînait 
l'épuisement de la capacité portante dans les poutres avec un élancement de cisaillement 
supérieur à 3,5. C’est probablement pourquoi Morrow et VIEST proposent d'identifier 
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dans les poutres sans armature transversale le moment de rupture par cisaillement avec le 
moment correspondant à la première fissure oblique. Ils ont établi, sur une base expé- 
rimentale, la formule suivante pour calculer l’effort tranchant de fissuration 


Ta = bh(0,378+— | yo, (5.10) 


L35h410 
n 





368 


303 


1=1068-610 





Fig. 5-75. Structure d’une poutre dans les essais de Morrow et VIEsT [62] 


où  a/est l’espacement entre le début de la fissure et l’appui, 
Cey la résistance du béton à la compression sur cylindres de © 15 cm, #, — 30 cm, 
_— Es 
SE 
Dans cette formule les auteurs proposent d’admettre : 


n 





a;=0 pour a<h, 


; a 

a;j=a—h pou a>h > 5 
2 our hs 

a Tr N P Re , 


où a’ désigne la distance entre l’appui et le bord du poteau transmettant la charge (fig. 
5-75). 

Plusieurs chercheurs américains, et parmi eux JoNEs, Mopy et LAUPA, supposent que 
l'effort tranchant de rupture T, augmente si rapidement que le moment correspondant 
de rupture par cisaillement reste constant pour un élancement de cisaillement arbitraire. 
Cette constatation ne se trouve’ cependant pas entièrement confirmée par les essais 
mentionnés ci-dessus [51] et [62] (fig. 5-76). : 
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Fig. 5-76. Valeurs réduites de meu, MF, Qmex; 4F en fonction de 
l’élancement de cisaillement 

D, m — essais de LEONHARDT et WALTHER [51}, 

O,@ — essais de MORROW et VIEST [62] 


Afin de faciliter la comparaison des résultats des essais allemands et américains on a 
remplacé dans les diagrammes de la figure 5-76 les valeurs effectives M., et T, par les 
valeurs réduites suivantes 
Mu 

Nu 
Ty 
max = re: 
max bh Æ. 


Mu (5.11) 


(5.12) 


M; Fee 
Su. qui désigne le moment 


Pr 

réduit de l’ouverture de la première fissure oblique. Nous voyons ainsi qu’avec un élance- 
ment de cisaillement supérieur à 3,0 l’épuisement de la capacité portante des poutres sans 
armature transversale succède directement à l’ouverture de la première fissure oblique. 
a 
h 
mise en charge après l’ouverture de la première fissure oblique. Cela prouve l'influence 
exclusive de l'effet d’un arc avec tirant, mentionné précédemment. 

a 
h 
ture incorrecte, c’est- à -dire déterminée pour des raisons de construction, un épuisement 
brusque de la capacité portante, sans avertissement, peut se manifester. 


La même figure indique également la valeur m; — 


Par contre, pour des petits élancements de cisaillement < 2,5, on peut continuer la 


Les cas où le rapport —- est égal à 2,5 ou 3,0 sont les plus dangereux, car avec une arma- 
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5.5. POUTRE EN BÉTON ARMÉ DE SECTION TRANSVERSALE MINIMALE 
VIS-A-VIS DE L’EFFORT TRANCHANT 





Les études expérimentales dont les résultats ont été analysés dans les chapitres pré- 
cédents indiquent que la capacité portante d’une poutre en béton armé dans la zone de 
cisaillement dépend de plusieurs paramètres. En conséquence, il n’est pas raisonnable de 
lier les dimensions minimales de la poutre exclusivement à la valeur de l’effort tranchant T 
ou bien à la valeur des contraintes de cisaillement 7. Le règlement de la Prusse de 1904, 
le premier règlement dans le monde considérant le problème de la contrainte th,,, a dé- 
terminé la valeur maximale des contraintes de cisaillement égale à 4,5 kgf/cm? pour les 
bétons utilisés à l’époque, dont la résistance était o,., = 150 à 180 kgf/cm?. Régnait alors 
l'opinion erronée que le béton et également l’armature transversale sont soumis au ci- 
saillement pur. Ce n’est que MÔRSCH qui a réussi à vaincre cette fausse opinion, et sur la 
base des études expérimentales réalisées avec BACH et GRAF il a obtenu dans les règlements 
allemands de 1916 que la contrainte +6, soit augmentée jusqu’à la valeur de 14 kgf/cm?. 
Cette valeur a été conservée telle quelle dans les rédactions ultérieures des règlements 
allemands de 1925 et 1932 avec des valeurs supplémentaires de 74. pour les bétons de 
meilleure qualité. Le règlement allemand DIN 1045 de 1943 indique rh, — 14 kgf/cm? 
‘POUr Cyu — 120 kgf/cm?, Thyax — 16 kgf/cm? pour o,,, — 160 kgf/cm?2, 14, — 18 kgf/cm?, 
pour 0, — 225 kgf/cem? et +4, — 20 kgf/cm? pour 6,, — 300 kgf/cm?. Le règlement 
polonais actuellement en vigueur PN/B-03260 suppose l'identité de r4,.. et de la, résis- 
tance 0’, et les valeurs prescrites correspondent presque exactement aux valeurs de 7h, 
d’après DIN. Dans les règlements des Etats-Unis, de la France et de l’U.R.S.S. les valeurs 
admises de th, sont beaucoup plus élevées. Le règlement préparé en 1963 en U.R.S.S. 
pour le C.A.E.M.!) indique l’effort tranchant maximal d’après la formule 


Ti = 0,250%bh. (5.13) 


o® désigne ici la valeur de calcul de la résistance du béton, obtenue comme le produit de 
la résistance sur prisme par des coefficients dits de conditions de service (pour of, 
— 300 kgf/cm?, 6? — 150 kgf/cm?). 

La valeur de T*,, d’après le règlement du C.A.E.M. est environ deux fois plus grande 
que celle proposée par MÔRsCH et acceptée par DIN 1045. Cette valeur est indiquée aussi 
bien par le règlement du C.A.E.M. que par MÔrsCH seulement en fonction de la qualité 
du béton ; cela concerne également la section transversale minimale. Afin de pouvoir 
mieux étudier le problème de th, on examinera ci-après quelques-unes des plus importan- 


tes recherches expérimentales dans ce domaine. 


1 —= 


5.5.1. ESSAIS AMÉRICAINS DE SLATER, LORD ET ZIPPRODT 


Les essais [77] ont été assez minutieusement présentés dans le paragraphe 5.3.2 pour 
analyser l’influence des divers types d’armature transversale sur la capacité portante de la 
zone de cisaillement. On a mentionné également que les contraintes déterminées dans ces 


1: Conseil d’Assistance Economique Mutuelle. 
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essais étaient très élevées (par exemple dans une poutre en béton de résistance 390 kgf/cm? 
on a trouvé 7, — 115 kgf/cm?). Les résultats de ces essais ont servi de point de départ 
pour la critique de la condition de MÔRSCH tThyax — 0”. Cette critique a été formulée par les 
chercheurs américains et principalement par SLATER qui affirmait déjà en 1919 que la 
valeur très basse de T4, n’est pas justifiée par la sécurité de la zone de cisaillement. Ces 
essais (paragraphe 5.3.2) ont été effectués pour les besoins des constructions navales sur 
des poutres courtes en double T de forme inhabituelle, avec les membrures supérieures et 
inférieures fortement armées, (voir fig. 5-43). 

Une partie de ces poutres a été conçue de telle façon que le béton de l’âme était com- 
primé par les contraintes principales obliques de compression. Ceci correspondait à la 
valeur 7, & 0,35 0, (ici o,, est la résistance à la compression sur cylindres de @ 20 cm et 
h, — 40 cm). À cause de la forme peu habituelle des poutres examinées certains cher- 
cheurs ont pris une attitude assez critique envers ces très intéressants essais. Il en est ré- 
sulté une interprétation particulière de ces essais établie par O. GRAF et publiée par DAfE, 
cahier 61. 


5.5.2. ESSAIS FRANÇAIS DE ROBINSON 


En 1960 ROBINSON a examiné la valeur des contraintes maximales de cisaillement Toyax 
sur 9 poutres en forme de T. La forme des poutres et la disposition de la charge sont repré- 
sentées sur la figure 5-77. L’épaisseur de l’âme était à peine de 6 cm, les poutres étaient 
soumises au quart de la portée à une force concentrée. Au-dessus des appuis et dans la 
section chargée l’âme mince a été renforcée par des membranes transversales -de 8 cm 
d'épaisseur, et de cette façon la zone des perturbations produites par les contraintes 0, 
a été très limitée. La force concentrée située au quart de la portée produisait un élancement 
de cisaillement du côté gauche — 2 différent de celui du côté droit _ = 6. 





Fig. 5-77. Poutres dans les essais de RoBinsoN [70] 
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Fig. 5-78. Armature des poutres dans les essais de ROBINSON [70] : 
a) poutres N munies d’étriers verticaux, 
b) poutres J munies d’étriers inclinés à 45° 


La figure 5-78 montre l’armature des poutres de ROBINSON. L’armature principale: 
dans toutes les poutres était composée de deux barres lisses de @ 40 mm, munies de grands. 
crochets. La zone d’ancrage a été encore renforcée par une forte armature transversale. 
Les étriers étaient exécutés partiellement en acier lisse (poutres R) et partiellement en acier 
crénelé — Torstahl (poutres T). Les poutres désignées par la lettre N étaient armées par 
des étriers verticaux, les poutres avec la lettre J, par des étriers inclinés à 45°. Cinq poutres 
étaient munies d’étriers de diamètre @ 8 mm (fig. 5-78), quatre poutres, d’étriers de dia- 
mètre @ 10 mm. L’espacement des étriers a été conçu de manière que le pourcentage de 
l’armature transversale soit à peu près identique dans toutes les poutres. Les étriers ont 
été déterminés pour avoir des contraintes égales à la limite d’élasticité (4000 kgf/cm? 
environ) sous une force de rupture égale à P, # 30 tf. D’après la méthode classique de 
calcul (7 — 15) le bras de levier des efforts internes était z — 31,4 cm et l’axe neutre se 
situait à la hauteur x — 20 cm. 

Les résultats des essais [69] et [70] sont donnés par le tableau 5-12, d’où il découle que 
la rupture des poutres N armées d’étriers verticaux a eu lieu sous la forme d’écrasement 
du béton dans l’âme par les contraintes obliques de compression. La valeur de ces con- 
traintes, égale à ©, & 2r,, a atteint la résistance du béton sur prisme o,, ou bien n’était 
que peu différente de cette résistance. La poutre NR8 représente un cas particulier ; réa- 
lisée en béton de la plus basse qualité 0, — 182 kgf/cm? elle a subi l’écrasement de 
l’âme sous la contrainte o, 0,830, Dans les poutres J munies d’étriers inclinés on a 
observé la rupture dans le béton de la membrure supérieure et non la rupture par écra- 
sement du béton dans l’âme, où pour o,, — 324 kgf/cm? et 242 kgf/cm? les contraintes 
étaient 7, — 179 kgf/cm? et 156 kgf/cm?. Dans les âmes armées d’étriers inclinés les 
contraintes de calcul dans les étriers üp, étaient beaucoup plus élevées que la limite 
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TABLEAU 5-12 
{ 





































































































| L Contraintes Contraintes de | 
| ÉtmAtuee transversale Valeurs mesurées de dsaïlement rupture calculées**##? 
LOT 7 | Fo EF | 
| dela | | | | fr Le 
ï | @y* «a à «a # a | «a 
| poutre | © LH | © Fr|Pel 8 o ISLE ny E\ li ai 
| Lt LE sl Llééit als) à .2l 2 
J | mmiem) % | SP|Ifif| Rs | Bale] SD) SE SR) SE 
ï +. ! ! 
te SL | L 
| & ÿ | | 
i NRB8 | x | © 8. 3} 2,78 | 182: | 3,5] 16 8 # 64 0,83 | 14 1060 |! 95 | 2300 | 
! NR 10 | @10! 41) 3,29 | 290 |6 1301 5 120 0,98 24 2000 | 177 | 3700 
.INT81|5 p 8 3] 2,78 | 243 |8 |28 3 2 111 1,07 32 1870 165 | 4000 | 
i NT 8-2| A g 813! 2,78 | 248 |7 |28|2 & 111 | 1,05) 28° | 1870 | 165 | 4000 | 
NT 10 5 | 10! 4) 3,29 | 207 |6,5/22 & $ O1 88 | 1,00! 26 |1470 | 130 | 2700 | 
æ | ! [3 à | ; 
à | | | À (A8 | 
le | b | | | 
| “) . + 4 FE Do RU NE RNN 
| | | | | Q 8 | | Î 
JR 8 gi 9 8) 41 2,95) 315 |7 |40 a 5 KR! 159 —— 28 2670 | 236 | 5400 | 
JR 10 | 910! 6) 3,10 324 5 |45 2e 8, 179 | — 20 | 3000 | 266 | 5800 | 
IT8 €. gd 8, 41 2,95 | 242 |7 |39 e É >| 156 | — | 28 |2600 | 230 | 5300 
| JT10 | £ | 10! 6) 3,10 | 306 |7 |44|5 & &) 175 | — | 28 |2940 | 260 | 5700 | 
LE | SE 
| | a ; | mé © D | | | 
HS __ 4af 


© bot sinô ‘- - 
+” T, = 3/4 P5 bo = 6 cm; z = 31,4 cm. 
0, = 0850. 
*++#) Valeurs calculées d’après la théorie classique, avec n — 15. 


d’élasticité de l’acier Q,, tandis qu’en réalité les contraintes dans les étriers étaient infé- 
rieures à Q,, — 4000 kgf/cm?, cela étant prouvé par le fait que l’ouverture des fissures 
obliques dans l’âme était restée très petite jusqu’à l'épuisement de la capacité portante. 
Peu avant la rupture, l’ouverture maximale des fissures près des étriers verticaux était 
de 0,31 à 0,45 mm et près des étriers inclinés, de 0,06 à 0,37 mm. Presque toutes les fissu- 
res à gauche et à droite de la charge concentrée traversaient l’âme dans toute sa hauteur 
et suivant un angle de 45°. 
Les essais de ROBINSON ont montré que le comportement du béton dans l’âme dépend. 
dans une grande mesure de l’inclinaison des armatures transversales. Il est apparu qu'avec 
les étriers inclinés à 45° et avec le même pourcentage d’acier la capacité portante était 
beaucoup plus élevée et l’ouverture des fissures moins importante. Il semble que cette 
constatation représente un argüment de plus dans l’opinion que l’armature suivant les 
lignes de force dans la zone de cisaillement est plus efficace que l’armature orthogonale, 
si largement préconisée par des théoriciens contemporains dans le domaine du bétoi 
armé. Dans l’analyse de ses essais ROBINSON suggérait une réhabilitation des barres « flot- 
tantes » dans l’armature contre le cisaillement, barres qui avaient été à l’époque disqua- 
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lifiées par MÔRSCH. Dans une certaine mesure les essais de ROBINSON ont facilité les mo- 
difications des méthodes traditionnelles de l’armature transversale ; il est cependant dif- 
ficile de désavouer sur cette base l’hypothèse de MGRSCH concernant l’inefficacité des 
barres « flottantes ». Les essais de ROBINSON ont été effectués sur des poutres de sections 
rares dans la pratique et avec des étriers très serrés, tandis que la conclusion de MôRrscH 
a été motivée par des essais effectués sur des poutres correspondant à la pratique courante. 


e 
5.5.3. ESSAIS DE LEONHARDT ET WALTHER 


Dans les essais [51] et [52] le problème de to max à Été examiné sur deux poutres en forme 
de double T (T1 et T2) avec des âmes minces, comme dans les poutres de ROBINSON. Par 
suite, les contraintes de cisaillement calculées sous la charge d’utilisation étaient 7, — 65 kgf/ 
/em?. C’est une valeur très élevée, surtout si l’on tient compte de la résistance prévué du 
béton 0,, — 300 kgf/cm?. Les essais se sont caractérisés par une précision de réalisa- 
tion des poutres et une exactitude des mesures extraordinaires. Chaque poutre comportait 
350 points de mesure des déformations du béton et de l’acier et 300 points de mesure de 
l’ouverture des fissures. La lecture des indications des appareils de mesure a été assurée 
par 12 techniciens. Le processus de mise en charge d’une poutre durait 3 jours à cause du 
grand nombre de points de mesure. 
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Fig. 5-79. Poutre en forme de T à âme mince dans les essais 
de LEONHARDT et WALTHER [51] 


La forme et les dimensions aïnsi que la disposition des charges des poutres T1 et T2 
sont représentées sur la figure 5-79. La poutre de 90 cm de hauteur et de 6,00 m de 
portée a été réalisée avec une âme de 10 cm d’épaisseur, munie de goussets de 5 cm dans 
les jonctions avec les membrures. Aux abouts des poutres, des membranes de dimensions 
95X 100 x25 cm ont été prévues pour la transmission des réactions d'appui. 
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Fig. 5-80. Armature des poutres en forme de T dans les essais de LEONHARDT et WALTHER [51] : a) poutre T1 
b) poutre T2 


L’armature des poutres en question est indiquée sur la figure 5-80. Dans la membrure 
tendue l’armature principale était composée de 16 @ 26 mm (acier Torstahl). Toutes les 
barres ont été conduites jusqu’aux appuis et, pour éviter des glissements, ancrées à l’ex- 
térieur des membranes au moyen d’écrous et de platines en acier. 

L’armature de l’âme dans la poutre T1 était composée d’étriers doubles de @ 12 mm, 
perpendiculaires à l’axe de la poutre, avec espacement de 8 cm, et convenablement ancrés 
dans la membrure comprimée. Les étriers ont été calculés suivant la théorie classique pour 
transmettre 100 % du cisaillement sous la charge d’utilisation égale à 100 tf. 

Dans la poutre T2 l’âme a été armée avec des étriers inclinés à 45° par rapport à l’axe 
longitudinal de la poutre. Ces étriers, espacés de 11,2 cm comme dans la poutre T1, cor- 
respondaient à 100 % du cisaillement sous la charge d’utilisation égale à 100 tf. Dans les 
deux poutres on a mis des étriers lisses dans la moitié gauche et des étriers en acier crénelé 
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TABLEAU 5-13 


























} T 
| Armature Armature | Résultats des essais 
| principale | transversale | ï 
| Béton Qao,2 © 4700 | a & 4300 | foræde | | 
| Poutre Swu kgf/em? | kgf/cm? | rupture | Ty | 
| | | 2P | | cause de rupture 
| o | © | type | ’ | 
| kgf/cm? mm | mm | d’étriers | tf | kef/em? | 
Î 
| | Î | ll | | 
| Ti | 298 16 © 26 | @ 12 | verticaux E 160,0 | 111,0 | rupture du béton 
| t = 8cm | | | | dans l’âme due 
| T2 | 269 | 16@ 26 © 12 | inclinés 232,0 | 159,0 aux contraintes 
| f = 11,2 | ! O2 
| | [s | | | 











dans la moitié droite. La limite d’élasticité de toutes les sortes d’aciers était Oo, — 4300 
à 4700 kgf/cm?. Conformément aux prévisions, la rupture de ces deux poutres s’est produite 
par la destruction du béton dans l’âme sous l’action des contraintes principales inclinées de 
compression ©. On a pu observer dans cette zône la croûte du béton extérieur qui se dé- 
tachait ; ce phénomène se manifeste souvent dans les poteaux frettés soumis à des charges 
élevées. 

Le tableau 5-13 indique les résultats expérimentaux obtenus au moment où la limite 
de résistance à la flexion à été atteinte. Malgré la même cause de rupture dans ces deux 
poutres, la résistance de la poutre avec les étriers inclinés à 45° (poutre T2) a été supé- 
rieure de 50 % environ à celle de la poutre T1 où l’on avait employé des étriers verticaux. 
Tenant compte du fait que la résistance du béton o,, dans la poutre T2 était plus faible, 
on peut expliquer cette différence évidente dans la résistance à la flexion seulement en 
supposant qu'avec les étriers verticaux (poutre T1) les contraintes de compression 0: 
étaient beaucoup plus élevées que dans la poutre T2. 





Fig. 5-81. Schéma de détermination des valeurs de N, et o2 [51] : 


a) poutre avec des étriers inclinés b) poutre avec des étriers verticaux 
M T 
Npx = — = Ex T ere 
De ee 0 : M T io; =2-— = 27 
Ns ne boz Nax Ft = boz 
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Les valeurs théoriques des contraintes o, dans ces deux cas peuvent être calculées 
approximativement à partir de la condition d’équilibre des efforts internes et des contraintes 
dans les parties des poutres fictivement séparées au voisinage des appuis, en supposant que 
les efforts dans la membrure comprimée supérieure et dans la membrure tendue inférieure 
sont parallèles (fig. 5-81). Il résulte de cette figure que, par utilisation d’étriers inclinés à 
45°, la valeur des contraintes o, — t, était deux fois plus petite que o, — 27, dans le cas 
des étriers verticaux. | 

La différence entre les contraintes effectives o, dans ces cas n’atteint pas 100 % ; 
néanmoins elle est importante. C’est ce qui ressort des résistances constatées des poutres T1 
et T2 et aussi des mesures des contraintes (fig. 5-82). 

La rupture de la poutre T1 s’est manifestée dans sa partie droite où étaient employés 
des étriers crénelés; au contraire, dans la poutre T2 la rupture a eu lieu dans la partie 
gauche avec des étriers lisses. 

La figure 5-83 représente les ouvertures maximales et moyennes des fissures obliques 
dans la zone d’appui et les ouvertures des fissures dues à la flexion sur le segment entre 
les deux forces concentrées de la charge. Nous voyons que les ouvertures des fissures dues 
au cisaillement, avec les étriers inclinés à 45°, sont dans toutes les étapes de la mise en charge 
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Fig. 5-82. Valeurs des contraintes 62 calculées et mesurées dans les poutres T1 et T2 sous des charges 
différentes [51] . 
© — points de mesure dans la poutre T1 
@ — points de mesure dans la poutre T2 
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inférieures aux ouvertures des fissures dues à la flexion. Or, dans le cas des étriers verticaux 
la relation est inverse. Sous la charge d’utilisation l’ouverture des fissures obliques dans la 
poutre T2 avec les étriers inclinés était de 0,03 à 0,09 mm, et dans le cas des étriers verticaux 
dans la poutre T1 on a trouvé respectivement w = 0,10 à 0,24 mm. Les premières fissures 
inclinées ont été observées simultanément avec les fissures dues à la flexion sous la charge 
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Fig. 5-83. Ouvertures des fissures obliques dans les cas d’étriers verticaux et inclinés à 45° [51] 


2P = 290 tf, donc sous la contrainte 7, # 13 kgf/cm?. Les essais ont permis de constater 
que dans les poutres T1 et T2, où le cisaillement a été transmis à 100 % par l’armature, 
sous la charge d’utilisation les fissures obliques ont pénétré beaucoup plus profondément 
dans la poutre que les fissures verticales sur le segment où M — C'° ; elles sont entrées 
dans la zone dite comprimée située au-dessus de la ligne des contraintes ©, nulles. 

Les contraintes dans les étriers ont été déterminées en se basant sur des mesures de 
déformations pour être ensuite comparées avec les contraintes calculées d’après la théorie 
classique 

o To Tobotsin® 

Die in 
Do af: 
Dans ces deux poutres, les contraintes effectives o,. dans les étriers étaient inférieures aux 
valeurs calculées 0%, et cette relation s’est maintenue pendant la mise en charge jusqu’à la 
rupture. La différence entre o£, et o, était de 750 kgf/cm? dans la poutre T1 et de 600 
kgef/cm? dans la poutre T2. Au moment de la rupture les contraintes dans les étriers de la 
poutre T1 étaient de 3300 kgf/cm? en moyenne et dans la poutre T2, 4400 kgf/cm? environ 
(Q0,2 — 4270 à 4350 kgf/cm°?) ; les contraintes calculées dans cette dernière poutre 
étaient 02, — 5700 kgf/cm?. Des déformations des armatures qui ont été mesurées on peut 
déduire que l’acier des étriers dans la poutre T2 a atteint en quelques points la limite 
d’élasticité. 
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La figure 5-84 indique les contraintes mesurées et calculées dans les étriers des poutres 
Tl et T2 en fonction de la charge ; ces mesures ont été prises au milieu d’un segment de 
2,5 m de longueur. ; 

Les contraintes effectives dans les étriers sont toujours situées au-dessous des valeurs 
calculées. Cela pourrait s’expliquer par le fait qu’une partie de l’effort tranchant a été 
transmise, suivant le schéma d’une poussée et d’un tirant, directement sur l’appui. Cette 
explication a été confirmée par les contraintes plus élevées dans la membrure tendue et 
dans les bielles en béton séparées par les fissures obliques. 

Des essais de LEONHARDT et WALTHER il résulte qu’en principe il n’est pas nécessaire 
de dimensionner les sections transversales de manière que l’inégalité suivante soit satis- 
faite 
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Fig. 5-84. Contraintes dans les étriers des poutres T1 et T2 [51] 
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car cette condition, malgré les hypothèses admises, n’exclut pas l’ouverture des fissures 
obliques. De plus, la technologie nouvelle, basée sur la vibration du béton et l’emploi des 
aciers de haute qualité, exclut dans la plupart des cas de faire appel nécessairement à des 
sections importantes, calculées en vue d’accroître la place réservée aux armatures. Dans ce 
cas LEONHARDT propose une augmentation considérable de th, au-dessus des valeurs 
actuelles prescrites par les règlements. De plus, il propose non seulement d'établir des 
relations entre tomx et la résistance du béton mais aussi de tenir compte de l’élancement de 
ee M ; I a : ï 

cisaillement 7h bien de F4 et de pourcentage de cisaillement transmis par l’armature 
transversale. La proposition de LEONHARDT est indiquée sur la figure 5-85. 
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Fig. 5-85. Contraintes té et Th max dans le cas d’une armature crénelée 


1 — armature de construction, 2 — cisaillement transmis partiellement par l’armature, 3 — cisaillement transmis totalement par 
l’armature, 4 — cisaillement transmis totalement par l’armature très serrée et dirigée suivant o1(+15°) 
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5.6. PARTICIPATION DE L’ARMATURE LONGITUDINALE A LA 
TRANSMISSION DE L’EFFORT TRANCHANT 





L'apparition des fissures en général, et des fissures obliques en particulier, conduit 
à une modification fondamentale de la disposition des efforts internes. Après l’ouverture 
d’une fissure oblique les contraintes inclinées n’y apparaissent pas, et l’équilibre de là 
partie de la poutre voisine de l’appui (fig. 3-11) est assuré par l’action des forces exté- 
rieures ou bien de leur résultante T et des efforts internes N° et N,. Ces trois forces doivent 
se couper en un seul point et, par conséquent, les directions des efforts N, et N° sont incli- 
nées par rapport à l’axe de la poutre, comme on le voit sur la figure 3-11. L’ouverture de 
la fissure et la rotation des deux parties de la poutre autour d’une articulation dans la zone 
comprimée provoque la déformation de l’armature longitudinale, représentée d’une manière 
un peu exagérée sur la figure 5-86a. Etant donnée l’inclinaison de l'effort N°, l’armature 


a) 
= 
ke % 
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Fig. 5-86. Fissuration dans la zone de cisaillement : 
a) disposition des efforts dans l’armature principale 
dans la zone de la fissure oblique, b) fissure oblique 
située entre les étriers 





longitudinale de la partie gauche de la poutre tend à se détacher de la nervure. Cette di. 
rection de l'effort N, a pour résultat une composante V, dont la valeur maximale est li- 
mitée par la résistance du béton à la traction et par la distribution des armatures près de 
la face inférieure. Quand la valeur Vu est dépassée, l’ouverture d’une fissure horizontale 
se produit au niveau de l’armature principale (fig. 3-12), ce qui entraîne la disparition ou 
au moins une réduction considérable de l'effort V.,. Sur la longueur de la fissure horizontale 
le manque d’adhérence du béton à l’acier conduit finalement à une rupture par glissement 
(en allemand, « Gleitbruch », en anglais, « bond failure »), liée à un glissement des arma- 
tures dans l’ancrage à l’appui. 

Dans le cas d’une poutre munie d’étriers, peut se produire une situation identique à 
celle d’une poutre sans armatures transversales, quand la fissure oblique dans une certaine 
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phase de charge est située entre les étriers (fig. 5-86b). La charge augmentant, la fissure 
inclinée s’allonge et peut traverser un étrier. Dans ce cas une partie correspondante de 
l'effort tranchant est transmise par l’étrier, et le reste, par les armatures longitudinales 
et par la zone comprimée du béton. La relation entre V,,X et la capacité portante peut 
être importante dans certains cas et c’est pourquoi au moins l’ordre de grandeur de Voyux 
et les facteurs en question doivent être connus. Etant donné qu'aucune considération 
théorique ne peut fournir de réponse valable, nous présentons ci-après les résultats des 
essais expérimentaux concernant ce problème. 


5.6.1. ESSAIS DE JONES 


Jones a été le premier à décider de déterminer les valeurs des efforts V, et V, par des 
mesures directes. Dans ce but il a essayé une poutre comportant une fissure artificielle 
qui traversait la section dans toute sa hauteur (fig. 5-87). Des jauges à fil résistant ont été 
collées Sur l’armature longitudinale et sur les étriers inclinés pour mesurer les déformations 
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Fig. 5-88. Résultats des essais de JONES 


1— effort tranchant calculé, 2— effort tranchant mesuré, 3— partie d'effort tranchant transmise par. les étriers, 4 — partie 
d'effort tranchant transmise par l’armature principale, 5 — partie d'effort tranchant transmise par l’armature longitudinale de la 
zone comprimée, 6 — partie de l’effort tranchant transmise par la zone comprimée du béton (Vs) 
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de ces barres. Dans la zone comprimée on a placé les appareils mécaniques / qui permet- 
taient d’y déterminer directement les efforts transversal et longitudinal. Les résultats 
obtenus par JONES [40] sont ici représentés sous forme de diagrammes sur la figure 
5-88. Dans la première phase de charge les étriers inclinés transmettaient environ 60 
de l’effort tranchant total, tandis que le reste, donc 0,4 T, était transmis par le béton de 
la zone comprimée et les armatures longitudinales. Sous la charge de 12,2 tf correspondant 
à la plastification de l’acier dans les étriers il y eut une petite, mais brusque, chute de 
l'effort tranchant transmis par les étriers (fig. 5-88). 

Sous la charge de 17,0 tf les étriers inclinés ont transmis environ 0,33 T, les armatures 
horizontales tendues environ 0,30 T, l’acier dans la zone comprimée 0,24 T et le béton 
dans la zone comprimée environ 0,15 T. La limite de résistance à la flexion a été atteinte 
pour la charge 2P — 18,5 tf. . 

Pour déterminer la valeur limite de l’effort V,, appelé par certains chercheurs allemands 
« Verdübelungskraft », JONES a proposé la formule suivante déduite de ses essais 


Vamox = 0,70 y/z'1b3 , (5.14) 


où : c’est la résistance du béton à la traction, 

z', la distance du centre de gravité des armatures comprimées à la face supérieure des 
armatures tendues, 

I, le moment d'inertie de la couche de béton de revêtement sur les armatures tendues 
par rapport à l’axe central de cette couche, 

b, = b— 29 ;(9 étant le diamètre des barres de l’armature principale). Si Ton emploie 
les étriers, b, doit être augmenté proportionnellement à leur participation à la 
transmission des efforts par les étriers tendus. | 

Malgré que la fissure artificielle ait introduit certaines perturbations dans le compor- 
tement d’une poutre ordinaire, les capacités portantes d’une poutre avec une fissure arti- 
ficielle et d’une poutre ordinaire sans fissure étaient approximativement du même ordre 
de grandeur. 


5.6.2. ESSAIS DE WATSTEIN ET MATHEY 


Le programme des essais [82] comportait six poutres à sections rectangulaires sans 
armature transversale. La valeur de l’effort V, a été déterminée d’après la condition 
d’équilibre d’une partie de la poutre voisine de l’appui et séparée par la fissure oblique 
Æig. 5-89). L’effort de traction N, dans la fissure, ou bien dans le voisinage immédiat, a été 
trouvé en se basant sur les mesures des déformations. 

Le bras de levier z du couple des efforts internes a été déterminé en supposant que 
l'effort N, est situé à mi-hauteur de la zone comprimée dans la section transversale au- 
dessus de la fissure oblique. Les valeurs des efforts V, obtenues ainsi pour les cinq poutres 
expérimentales sont indiquées sur la figure 5-90. On y voit que l’effort tranchant transmis 
par les armatures principales tendues est d’autant plus grand que le pourcentage de cette 
armature est plus élevé. Sous la charge de l’ordre de 0,45 P, la valeur de PV était 
comprise dans les limites de 38 à 74 % de l’effort tranchant total appliqué à ce moment-là 
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Fig. 5-89. Schéma des efforts internes d’après WaAT- Fig. 5-90. Participation de l’armature principale 
STEIN et MATHEY dans la transmission de Peffort tranchant, d’après 
les essais de WATSTEIN et MATHEY 
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. Fig. 5-91. Déformations de l’armature principale [82] 
— O—déformations dans une section située à 7,5 cm de l’appui, 
—@ déformations au centre de la travée 


à la section considérée. De ces essais il résulte également que la valeur de V, trouvait son 
maximum au moment où la fissure atteignait le plan d’action de la force concentrée. La 
charge augmentant ultérieurement, la valeur de V, diminuait. 

Les mesures des déformations de l’acier ont été effectuées en deux endroits : à 7,5 cm 
de l’appui et au milieu de la travée. La figure 5-91 indique les résultats de ces mesures pour 
‘trois poutres dont les volumes de l’armature principale étaient différents w© — 3,05 % ; 
© — 1,88 % ; © — 0,75 %. L’allongement de l’armature près de l’appui était faible au début, 
mais il a augmenté rapidement après l’ouverture d’une fissure oblique. Les déformations 
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de l’acier dans la zone voisine de l’appui et au milieu de la travée étaient du même ordre de 
grandeur au moment de l’épuisement de la capacité portante. On a constaté de plus que 
dans la zone de cisaillement les contraintes maximales de compression ne se manifestaient 
pas près de la face supérieure de la poutre mais à une certaine distance de cette face. Cette 
distance augmente quand la section considérée est située plus près de l’appui, et la force P 
tend vers la valeur P,. 

Il résulte de ces considérations que l’ouverture d’une fissure oblique change de manière 


brutale la disposition des efforts internes dans la poutre en produisant l’effet du schéma 
d’un arc avec un tirant. 


5.6.3. ESSAIS DE KREFELD ET THURSTON 


Les essais [44] comprenaient 9 poutres de section rectangulaire sans armature trans- 
versale. Pour déterminer la valeur de V, les poutres en question ont été réalisées d’une 
façon très particulière, indiquée sur la figure 5-92. Avant de bétonner toute la poutre et 
après avoir mis en place dans le coffrage l’armature principale on a exécuté un bloc en 
béton de 60 cm de longueur et de 20 cm de hauteur. Les plans inclinés du bloc à la hauteur 
de 10 cm devaient jouer le rôle des fissures obliques. 





Fig. 5-92. Poutre dans les essais de KREFELD et THURSTON 


Vingt-quatre heures après le bétonnage du bloc ses faces frontales ont été recouvertes 
d’asphalte et d’une couche isolante ‘à base de poix. Ensuite, on a bétonné la poutre en 
laissant au-dessus du bloc un vide de dimensions 2,5 X 10 cm pour une platine en acier 
qui supportait la charge pendant l’essai (fig. 5-92). Cette méthode de mise en charge 
a permis une mesure directe de la force V, dans la fissure artificielle. 

La hauteur utile de toutes les poutres était la même : À — 25 cm. La largeur des poutres, 
variable : b — 15 cm et b — 20 cm, l’armature : de 2 @ 22,2 mm ou de 2 @ 28,6 mm, 
l'épaisseur de la couche de revêtement de l’acier : 5 et 12,5 cm, les portées des poutres : 
1,20, 1,50, 1,80 et 2,10 m. A cause de la longueur variable des poutres la distance Z, entre 
l'appui et la fissure oblique était également différente et égale à 30, 45, 60 et 70 cm, respecti- 
vement. 

Au moyen des jauges mécaniques situées des deux côtés de la fissure artificielle on 
a mesuré le déplacement relatif Ay des armatures principales des deux côtés de la fissure. 
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Le diagramme ainsi obtenu pour une poutre est représenté à titre d’exemple sur la figure 
5-93. Le sommet de la courbe correspond à la valeur maximale de la force F.. 

KREFELD et THURSTON ont examiné également des poutres sans fissures artificielles, 
de mêmes armatures et dimensions. La comparaison des résultats a montré que là force V, 
mesurée dans les poutres comportant une fissure artificielle était égale à 1/3 T, des poutres 
ordinaires, T, désignant l'effort tranchant correspondant à l’ouverture d’une fissure ho- 
rizontale au niveau de l’armature principale. L'apparition d’une fissure horizontale indi- 
quait l'approche de l’épuisement de la capacité portante ; cela s’est manifesté surtout dans 
les poutres élancées. 

De ces essais il résulte que la valeur de V, augmente avec l’accroissement d'épaisseur 
de la couche de revêtement en béton sur les armatures principales et qu’elle diminue avec 
l'augmentation de la distance entre la fissure obli- 











que et l’appui. 1500 
Sur la base de ces essais les auteurs ont pro- hi 
posé la formule suivante pour calculer la valeur 
de l'effort 
— 1000 
/'h1b | 
V, = CPE + G19% 
K 
2+a V D À 
500 
où : best la largeur de la poutre, 
a;, la longueur de la fissure, 
C, une constante déterminée par l'expérience. 
Les valeurs dans la relation (5.15).sont les mê- 0 050 100 750 
mes que celles indiquées précédemment pour la Ag, mm 


formule (5.14). Pour a; — 0 la relation prend la 


eine proposée par JONES Fig. 5-93. Déplacement relatif des arma- 


tures principales en fonction de la valeur 


LPS —— de V, [44 & 
V, = Cox -ÿhIb. ER 


L'influence de la distance x, entre la fissure oblique et l’appui peut être considérée en 


x 


multipliant le côté droit de cette formule par la valeur du rapport Fe : 
u 


Pour déterminer la partie de l’effort tranchant transmise par l’acier dans les phases 
consécutives à la mise en charge et celle transmise par la zone comprimée du béton, 
KREFELD et THURSTON ont effectué des essais supplémentaires sur une poutre, représentée 
sur la figure 5-94. Dans cette poutre, pendant son bétonnage, on a préparé une fente de 
7 cm de largeur ressemblant, à l’intérieur, à une fissure oblique. Dans cette fente, sur les 
faces supérieure et inférieure des armatures principales, on a collé des jauges à fil résistant 
pour mesurer les déformations de ces armatures. Pour les mesures des déformations du 
béton de la zone comprimée on a collé deux rosettes de jauges à fil résistant 1 sur la face 
latérale de la poutre. Une de ces rosettes a été placée directement au-dessus de la fissure 
oblique, l’autre à la distance de 15 cm de ia première (fig. 5-94). On a mesuré, en outre, 
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Fig. 5-94. Poutre avec une fente en forme de fissure oblique dans les 
essais de KREFELD et THURSTON 


les déplacements verticaux des armatures sur les deux bords de la fente, par des jauges 
mécaniques. 

Se basant sur les mesures des déformations et des déplacements de l’acier et du béton 
on a déterminé la valeur et la direction de l’effort dans les armatures principales et les 
contraintes o, et T,, dans la section de la zone comprimée du béton au-dessus de la fente. 
Les résultats de ces mesures sont représentés sur la figure 5-95 où les valeurs de PV, et , 
sont indiquées en fonction de la charge. 
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Fig. 5-95. Valeurs de l’effort tranchant transmis par 
le béton (F4) et par larmature principale (V,) en 
fonction de la charge [44] 


Dans la première phase de mise en charge, l’effort tranchant T a été transmis pour 60 %. 
par le béton et pour 40 % par l’armature principale dans la zone tendue. Avec un effort 
tranchant égal à T = 1,5 tf, à cause d’un changement brusque de la disposition des efforts 
internes, on a observé des perturbations dans ces deux courbes ; ces phénomènes peuvent 
être attribués à l’ouverture d’une fissure horizontale près du bord supérieur de la fente. 


La charge augmentant encore, le béton transmettait 38 % de l’effort tranchant et les arma- 
tures longitudinales, 62 %. 
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Cette poutre, conçue par KREFELD et THURSTON, ne correspondait pas entièrement à 
une poutre ordinaire en béton armé ; cela est apparu par les modifications de sa déformée 
et sa petite capacité portante. Néanmoins, les essais ont indiqué qu’une partie considé- 
rable de l'effort tranchant peut être transmise par les armatures principales situées dans la 
zone tendue. 


5.7. POUTRES EN BÉTON ARMÉ AVEC DES NERVURES PERPENDICULAIRES 
PRÉFABRIQUÉES (ESSAIS DE L'AUTEUR) 


Dans la pratique de la construction on utilise fréquemment des nervures de plancher 
préfabriquées, « noyées » dans une poutre-maîtresse en béton armé coulé sur place (fig. 
5-96). Les abouts des nervures préfabriquées étant le plus souvent en béton de qualité 
supérieure, ceux-ci ne produisent aucune diminution de la capacité portante de la zone com- 
primée de la poutre. En conséquence, dans le calcul à la flexion on peut sans crainte consi- 
dérer la section rectangulaire bh. Par contre, dans le dimensionnement des sections pour 
l'effort tranchant, ou, plus précisément, pour les contraintes principales de traction, on 
ne peut pas supposer a priori que les abouts.des nervures préfabriquées, bétonnés dans la 
poutre-maîtresse coulée sur place, ne provoquent pas une diminution de la capacité por- 
tante de celle-ci et une augmentation du danger de propagation des fissures obliques. 
Si l’on met les nervures préfabriquées en béton durci dans le béton frais d’une poutre, 
c’est équivalent à l’introduction d’un corps étranger. Les abouts préfabriqués ne subissent 
pas de retrait et même, sous l'influence de l’humidité provenant du béton frais, ils peuvent 
gonfler et produire ainsi des contraintes de traction 04 dans la poutre (fig. 5-97). Ces con- 
traintes varient avec le temps, leurs valeurs étant les résultantes de plusieurs facteurs, notam- 
ment du retrait qui les augmente et de la relaxation qui les réduit. 





Fig. 5-96. Poutre-maîtresse en béton armé avec 
les nervures préfabriquées 








Fig. 5-97. Action des contraintes de traction dues au retrait 
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Nous ne savons pas dans quelle mesure les contraintes 0} causent une augmentation 
des contraintes principales, en diminuant la capacité portante de la poutre. Il y a un prob- 
lème important pour le projeteur : quelle est la largeur « b » qui doit être considérée dans 
le calcul des contraintes + pour le dimensionnement de la poutre d’après la méthode classi- 
que, ou bien quelle largeur « b » doit être employée pour déterminer les valeurs T* et TK. 
dans la méthode de la capacité portante limite. Si l’on suppose la largeur de calcul b, — 


— : — b, (fig. 5-97), la contrainte + augmente trois fois et, en conséquence, on obtient 


non seulement une armature excessive de la poutre, mais souvent il faut augmenter sa 
section ; cela intervient dans les cas où l’hypothèse b. =: b permet d’obtenir rt < 7,. Les 
projeteurs, incités à maintenir la sécurité des éléments et ne trouvant pas de données"expé- 
rimentales et théoriques dans les publications relatives à ce domaine, ont admis dans 
leurs calculs une largeur de la poutre-maîtresse égale à la distance entre les plans frontaux 
des nervures préfabriquées. 

Pour expliquer, au moins partiellement, ce problème fréquent dans la pratique, l’auteur 
a effectué des essais sur deux séries de poutres-maîtresses en béton de résistance 185 kgf/cm? 
et 300 kgf/cm°?. Les résultats de ces essais, réalisés en 1963 au Laboratoire de Résistance 
des Matériaux, près de la Chaire de Constructions en Béton Armé de l’Ecole Polytech- 
nique de Gdañsk, publiés précédemment dans [23] et [24], sont présentés ci-après. 


A. PROGRAMME DES ESSAIS 


* 


Forme et armature des poutres examinées 

Les essais ont eu pour but de répondre à la question si le comportement d’une poutre 
avec des nervures préfabriquées était voisin de celui d’une poutre de mêmes dimensions 
extérieures ou bien de celui d’une poutre de largeur réduite b,. Les essais ont été effectués 
sur les poutres de deux séries en béton de résistance 185 kgf/cm? et 300 kgf/cm? ; la forme 
des poutres et la disposition de l’armature sont indiquées sur la figure 5-98. 

Les poutres examinées étaient désignées par les symboles suivants : 

P-185 : poutre rectangulaire en béton de résistance 185 kgf/cm?, 

K-185 : poutre avec prismes préfabriqués, en béton de résistance 185 kgf/cm?, 

1-185 : poutre en forme de double T, en béton de résistance 185 kgf/cm?. 

Pour les poutres de la série ZI on a employé les mêmes symboles ; le nombre « 300 » 
indique qu’il s’agit alors d’un béton de résistance 300 kgfcm2. 

La poutre K correspond par exemple à une poutre-maîtresse en béton armé de portée 
5,60 m avec des nervures préfabriquées du type DMS, espacées de 65 cm. 

A cause des conditions techniques du laboratoire les dimensions linéaires ont été ré- 
duites deux fois. Les trois poutres dans chaque série ont été munies de la même armature 
transversale et de la même armature longitudinale dans la zone tendue (fig. 5-98). L’arma- 
ture de la zone comprimée dans les poutres en forme de double T (symbole 1) a été complé- 
tée par des barres supplémentaires en quantité telle que la résistance à la compression de 
cette zone soit approximativement du même ordre de grandeur que celle des poutres 
rectangulaires P et K. Ce renforcement des poutres en forme de T, qui a compliqué sans 
doute les comparaisons des résultats des essais, a été toutefois nécessaire afin d’éviter la 
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Fig. 5-98. Poutres de la série 1 (or = 185 kgf/cm?) et de la série II (021 — 300 kgf/cm?) dans les essais de 
l’auteur 
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Fig. 5-99, Prisme en béton armé Fig. 5-100. Courbe granulométrique de l’agrégat, employé dans 
qui remplace une extrémité d’une le béton des poutres, séries Z et ZI 


nervure préfabriquée 


rupture prématurée de ces poutres, surtout dans la zone du moment fléchissant maximal 
et non dans la zone où les contraintes principales inclinées de traction jouaient un rôle 
décisif. 

L’armature des poutres a été conçue de telle manière que la rupture ait lieu dans la zone 
des efforts tranchants maximaux. 

Les prismes en béton, dont la forme et l’armature sont indiquées sur la figure 5-99, 
ont été bétonnés deux mois plus tôt : leur résistance au moment du bétonnage des poutres. 
était égale à 220 kgf/cm2. : 
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Matériaux employés 


Les compositions des bétons employés étaient les suivantes : 
Béton de résistance de 185 kgf/cm? : 

agrégat séché : 2000 kg/m*, 

ciment de qualité « 350 » : 240 kg/m*, 

eau : 145 1/m$. 
Béton de résistance de 300 kgf;cm? : 

agrégat séché : 1950 kg/m*, 

ciment de qualité « 350 » : 320 kg/m*, 

eau : 167 1/m°. 

La courbe granulométrique de l’agrégat utilisé pour ces deux bétons est indiquée sur 
la figure 5-100. 

Les poutres étaient armées d’acier crénelé de @ 18,1 mm et @ 12 mm, de limite d’élasti- 
cité égale à 3600 kgf/cm? environ, et d’acier lisse de @ 16, 12, 10, 8 et 6 mm, de limite 
d’élasticité égale à 2500 à 2850 kgf/cm°?. 


Description des essais 


Le dispositif de mise en charge employé est représenté sur la figure 5-101. Il permettait 
d’obtenir une force correspondant à la charge choisie et indépendante des flèches des 
poutres examinées. Les flèches des poutres ont été mesurées au moyen de 7 jauges méca- 
niques. L’influence du poids propre de la poutre sur sa flèche et sur l’état de contrainte 
a été négligée comme étant petite. Le premier palier de charge était égal à 600 kgf en cha- 
cun des deux points de la charge concentrée. Les paliers successifs étaient égaux à 250 kgf 
pour chaque point et cette charge était maintenue invariable pendant 15 minutes. Le 
développement des fissures a été observé à l’oeil nu et avec une loupe de grossissement 5. 








Fig. 5-101. Dispositif de mise en charge des poutres 
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B. MORPHOLOGIE DES FISSURES ET ANALYSE DE LA RÉSISTANCE 


Poutre P-185 


D'après la répartition des fissures, représentée sur la figure 5-102, on voit que la pre- 
mière fissure due à la flexion était ouverte au centre dela travée sous la force P, — 1,78 tf, 
correspondant au moment de fissuration M, — 1,78 - 0,65 & 1,16 tfm. Pour cet état de 
charge, les contraintes des armatures dans la Zone de traction, calculées d’après la théorie 
NL, étaient 0° # 470 kgf/cm? et l’allongement unitaire du béton s, sur la face tendue était 
de 0,0003. É 

La première fissure inclinée a été observée sous la charge Ben = 2,9 tf. Cette fissure 
a pu s'ouvrir un peu plus tôt, pendant l’augmentation de la charge dans l'intervalle 
P — 2,65 à 2,9 tf (AP — 250 kgf). Dans cette situation, on peut supposer que l’ouverture 
d’une fissure oblique était associée aux contraintes de cisaillement suivantes 
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Fig. 5-102. Fissuration de la poutre P-185 sous la charge P, = 5,65 tf 


L'augmentation ultérieure de la charge a provoqué l’ouverture d’une seconde fissure 
oblique au niveau de l’axe neutre, avec les contraintes 7 == 17,0 kgf/cm?. Cela prouve 
que dans l’analyse des contraintes du béton dans la zone de cisaillement on doit tenir 
compte d’une grande dispersion des résultats expérimentaux. C’est pourquoi l’auteur 
a proposé au paragraphe 2.3.7 une généralisation de l’hypothèse de MoHR en remplaçant 
la courbe limite F(r, o) par une zone limite. 

La figure 5-103a représente une partie de la poutre P-185, voisine de l’appui et séparée 
par une fissure oblique, au moment de l’épuisement de la capacité portante (P,, — 5,65 tf). 
La fissure qui a produit directement la rupture était inclinée d’un angle « — 20° par rapport 
au niveau. Suivant la terminologie de MÔRscH, cette fissure était appelée fissure oblique 
secondaire. Son ouverture montre que l’armature principale dans la zone d’appui était 
considérablement surchargée. D’après MGRSCEH, l’ouverture d’une fissure oblique secondaire 
correspond à une superposition de deux états de contrainte. Le premier provient du treillis 
fictif où les contraintes dans l’armature principale sont proportionnelles à la valeur du 


13 Le cisaillement 


178 le cisaillement dans le béton armé 





moment fléchissant (fig. 5-103b — les bielles comprimées inclinées à 45°). Le deuxième 
état est dû au schéma exerçant une poussée où o, — C"° (fig. 5-103b — une bielle compri- 
mée inclinée à 20°). : 

Après l’ouverture d’une fissure oblique secondaire les contraintes dans l’armature 
principale dans la section c—c ne peuvent être calculées correctement que d’après la con- 
dition d’équilibre statique de la partie de la poutre voisine de l’appui et séparée par une 
fissure secondaire. En supposant N,|IN, (cette supposition étant approximativement juste 
dans le cas où les étriers traversés par la fissure oblique peuvent transmettre l’effort tran- 
chant total) et admettant les symboles de la figure 5-103a, nous obtenons 


5,65 





N! = 2 @-h = (65—23) & 15,4 tf. 


15,5 


a) EE 








Fig. 5-103. Zone d’appui de la poutre P-185 en état de rupture : a) dispo- 
sition des fissures, b) schéma des efforts 


Par contre, si l’on calcule l’effort N; en fonction du moment extérieur, on trouve la 
valeur inférieure suivante 
c 22 
Ne = B—— 5,65 # 
ê : 65 15,5 8,0 t 
Il résulte de cette analyse que la réduction de l’armature principale vers l’appui, con- 
formément àu diagramme des moments fléchissants, pourrait produire l’épuisement de la 
capacité portante non sous la charge P, — 5,65 tf, mais beaucoup plus tôt : au moment 
de l’ouverture d’une fissure oblique secondaire sous la charge P — 3,9 tf, comme résultat 
des contraintes o, = ©, dans l’armature principale. | 
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Une analyse de ce genre de contraintes dans l’acier, fournissant des informations sur 
l’état de surcharge dans la zone d’appui, peut être très utile dans la pratique. 

Il faut rappeler que le comportement d’un schéma exerçant une poussée, ou bien d’un 
schéma d’arc quand la charge est uniformément répartie, est décisif dans le cas d’une 
adhérence faible de l’acier au béton. Les essais de WALTHER [79] ont indiqué que dans le 
cas d’une adhérence très faible, la poutre se comporte presque dès le commencement comme 
un arc avec tirant. Cela conduit à une valeur constante de l’effort N° dans l’armature 
principale et à une surcharge de la zone d’ancrage. Dans l’état final, même dans les poutres 
présentant une bonne adhérence (par exemple, les poutres examinées expérimentalement 
par l’auteur et munies d’acier crénelé), le comportement de la poutre comme un arc est 
bien évident. La figure 5-103a mdntre d’une façon nette une partie de la poutre en forme 
d’arc, découpée par les fissures et située entre les lignes pointillées. Par cette partie de la 
poutre les efforts de compression étaient directement transmis sur l’appui sous des charges 
voisines des charges de rupture. Au moment de la rupture pour P, — 5,65 tf on a observé 
un phénomène peu fréquent : éclatement du coin de la poutre qui est libre des contraintes 
(la zone hachurée indiquée sur la figure 5-103a).. 

Poutre K-185 

La fissuration de la poutre K-185 est représentée sur la figure 5-104. Les premières fissures 
dues à la flexion se sont ouvertes sous l'effort P; 1,9 tf, donc un peu plus tard que 
dans la poutre P-185. Par contre, la première fissure oblique a été ouverte plus tôt, sous 
l'effort P,r, — 2,4 tf. L’épuisement de la capacité portante produite par une fissure oblique, 





Fig. 5-104. Fissuration de la poutre K-185 sous la charge P, = 5,4 tf 


qui a pénétré presque jusqu’à la face comprimée, a eu lieu sous l’effort P, — 5,4 tf, égale- 
ment plus tôt que dans la poutre P-185. Cela signifie que les prismes en. béton introduits. 
dans la poutre n’ont pas accéléré l’ouverture des fissures dues à la flexion. Toutefois, leur: 
influence négative en ce qui concerne le cisaillement était évidente, aussi bien dans l’ouver- 
ture des fissures que dans l’épuisement de la capacité portante. 

La figure 5-105 représente la partie de la poutre X-185 voisine de l'appui et découpée: 
par une fissure oblique sous la force P — 4,15 tf. Nous voyons que la fissure oblique est. 
traversée par un étrier double qui, au maximum et dans le cas des contraintes 0, — Q, — 
= 2800 kgf/cm?, ne peut transmettre qu’une partie de l'effort tranchant atteignant : 


av1 = Ay Que = 2:0,5 - 2800 — 2800 kgf. 


13* 
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L'autre partie de l’effort tranchant W, — A—N;,, — 4150—2800 — 1350 kgf doit 
être transmise par la zone comprimée du béton. Par conséquent, la résultante N, est in- 
clinée d’un certain angle par rapport à l’axe longitudinal de la poutre, d’où l’augmenta- 
tion de l'effort N, dans l’armature tendue. La position et les valeurs des efforts À et N,,1 
étant connues on peut calculer la position de la résultante V,. Ensuite, la direction connue 
de leffort N, et la position de la résultante V, définissent la direction de l'effort N,. Après 
avoir déterminé la direction de l’effortN, d’après le polygone des forces (fig. 5-105), 


V=415-28 = 135 : 1 FA 
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Fig. 5-105. Détermination graphique des efforts N°; et Ny, dans la poutre K-185 


nous obtenons les valeurs des efforts N, et N°. L’effort de traction ainsi calculé dans les 
armatures principales dans la section «—c est N° = 17,16 tf, tandis que l’effort N, calculé 
d’après le moment fléchissant extérieur est beaucoup plus petit, à savoir 





Mt = # Le AT = 13,6 tf € 17,16 tf. 
kZ 15— 


Il résulte de cette analyse qu'après l'ouverture d’une fissure oblique sous la force 
P = 4,15 tf, la zone comprimée du béton dans la section a—a (fig. 5-105) est soumise 
non seulement aux contraintes 
_ Ms 17160 


= Le 2 
PRIE 130 kgf/cm?, 








x 


mais également aux contraintes de cisaillement 


__V, 1350 


es — 2, 
de: 6.15 15,0 kgf/cm 


Une question se pose : est-ce qu’un tel état de contrainte peut produire une rupture 
dans cette section ? 

Le problème peut être résolu dans une certaine mesure si l’on se base sur les résultats 
des essais de VIERGIN [85]. Il a examiné les éprouvettes suivant le schéma indiqué sur la fi- 
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gure 5-106b et il a constaté que la relation linéaire de la résistance du béton au cisaillement 
pur Ty — T+K,10, admise souvent n’était pas valable. Le diagramme de 7, obtenu 
d’après les essais de VIERGIN est une courbe, représentée sur la figure 5-106a. A titre 
d’approximation analytique des résultats de ses essais VIERGIN a proposé la formule sui- 
vante : 


Ty = F4 13,9-% 0,— 14,9 2-0 (5.16) 


pr pr . 


où : 7, est la résistance du béton au cisaillement pur, 
0, la contrainte normale, 
Op la résistance du béton sur prisme. 

En analysant les contraintes dans la section a—a (fig. 5-105) par la formule (5.16) et 
en y admettant 0, — 130 kgf/cm?, o,, — 140 kgfrem? et 7, # 20° # 31 kgfjcm? nous 
calculons que la rupture dans la Zone comprimée sous l’action simultanée de 0, et 7 doit 
avoir lieu pour 74. — 33 kgf/cm?. Cela signifie que la rupture de la section a—a par ci- 
saillement pur n’a pas eu lieu, cette constatation étant d’ailleurs confirmée par les expé- 
riences. 


b) 


S 
Led 
S 







tp, kgf/cm? 





Fig. 5-106. Résultats des essais de VIERGIN [85] : a) diagramme de 74, b) schéma 
de charge des éprouvettes examinées 








Fig. 5-107. Disposition des efforts dans la zone d’appui séparée par une fissure oblique, poutre K-185 
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Directement avant la rupture on a observé une fissure oblique secondaire peu inclinée 
dans la poutre K-185 (fig. 5-107), comme dans la poutre P-185. Cette fissure était traver- 
sée par trois étriers doubles de @ 8 mm, qui pouvaient transmettre l’effort tranchant total. 
-Par conséquent, on peut supposer que l'effort N, est parallèle à N°, et ainsi, de l’équilibre 
de la partie de la poutre voisine de lappui (fig. 5-107), nous trouvons que 


Na — 





RG (5 22) = 15,4 tf. 


Cependant, par un calcul de l’effort dans l’acier d’après le moment extérieur, nous 

obtiendrons 
; c 22 
N—A%=S 4155 — 7,9tf € 15,4 tf. 

Poutre I-185 

Il est caractéristique pour ce type de poutres que les fissures verticales dues à la flexion 
et les fissures obliques de cisaillement-s’ouvrent simultanément (fig. 5-108). Près du point 
d’application de la force P et sur le segment où l’effort tranchant et le moment fléchissant 
interviennent simultanément et d’une façon importante, une très longue fissure s’est 
manifestée sous la charge P,— 1,4tf. Cette fissure a traversé la membrure inférieure, 
comme une fissure typique due à la flexion, pour devenir une fissure oblique caractéris- 
tique du cisaillement, l’âme ayant une largeur trois fois plus petite que celle de la 
membrure inférieure. À cause des contraintes de cisaillement considérables dans l’âme 
(- & 1400—0,5-250 

5-0,85-17,5 

6, et est entrée dans la zone comprimée. 


= 17 kgñiem®), la fissure a traversé l’axe neutre des contraintes 


À =465tf 
Le 
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Fig. 5-108. Fissuration de la poutre 17-185 sous la charge P, = 4,65 tf 


Dans la poutre avec prismes on n’a pas observé de fissuration de ce type sous une force 
aussi petite P. L'expérience ne confirme donc pas de considérer dans les calculs la largeur 
d’une poutre-maîtresse égale à la distance au nu des faces frontales des poutres préfabri- 
quées. j 
L'observation de la suite de la fissuration de la poutre 1-185 permet de constater qu’une 
fissure f s’est manifestée dans la zone où le moment fléchissant disparaît. Cette fissure 
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n’est pas ouverte à partir de la face tendue inférieure, mais elle est située dans la zone de 
l'axe neutre, déterminée dans la première phase de la mise-en charge de la poutre. 

Une analyse des contraintes du béton dans les zones D et F, situées dans l’axe neutre 
des contraintes ©,, est indiquée sur lafigure 5-109. L'état limite de contrainte dans la zone D, 
où la fissure d est inclinée à 45°, est repré- 
senté par le cercle K3, tandis que le cercle 
K, correspond à l’état de contrainte dans la 
zone F (fissure f). Les deux états de con- 
trainte ont été calculés sans tenir compte de 
l'influence des étriers. 

L'analyse des contraintes effectuée sur FEaS 
la figure 5-109 confirme encore une fois 
la validité de la proposition de l’auteur con- 
cernant la nécessité de remplacer la courbe 
limite de MoHR par une zone limite, cette 
question ayant été précédemment discutée 
au paragraphe 2.3.7. 








Poutre P-300 


Malgré une résistance du béton supérieure 
de plus de 60 % dans les poutres de la série 17 
par rapport à la série J, les fissures dues à la 
flexion et au cisaillement se sont ouvertes sous : 
des charges à peu près du même ordre de re te pe te re ep : 

| a) fissuration, b) analyse des contraintes du béton 
grandeur, et même un peu plus tôt. Cela  Œnsie zones Fet D par le critère de MOHR 
peut être expliqué par des contraintes 
supérieures dues au retrait, vu un dosage plus élevé en ciment. Un pourcentage 
plus élevé de l’armature longitudinale a produit incontestablement aussi une aug- 
mentation des contraintes de retrait. La rupture de la poutre a eu lieu sous la force 
P,— 7,83 tf (fig. 5-110), donc avec une augmentation de la capacité portante de 
40 % environ par rapport à la poutre P-185. L'opinion de B. Buxowsk1 [15] concernant 








Fig. 5-110. Fissuration de la poutre P-300 sous la charge P, = 7,83 tf 
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l'influence négative du retrait sur la fissuration sans effets négatifs sur la capacité portante 
se trouve donc confirmée. La rupture a été produite directement par l’écrasement du béton 
dans la zone comprimée située entre les forces de la charge extérieure. Les fissures obliques 
dues au cisaillement sont entrées très profondément dans la zone comprimée, et on pouvait 
prévoir que, s’il n’y avait pas eu de rupture prématurée due à la flexion, ces fissures auraient 
été la cause directe de l’épuisement de la capacité portante sous une faible augmentation 
de la charge. 


Poutre K-300 


Nous constatons ici, en comparaison avec la poutre rectangulaire P-300, la fissuration 
sous une charge plus forte P;— 1,9 tf et une capacité portante légèrement supérieure 
P, = 7,9 tf (fig. 5-111). Dans la série Z ces relations étaient inverses : P, de la poutre 
K-185 était inférieure à P, de la poutre P-185. En tenant compte du fait que la résistance 
du béton des prismes introduits dans les poutres était supérieure (09, = 220 kgf/cm?) 
à la résistance du béton des poutres faisant partie de la série Z et qu’elle était inférieure 
à la résistance du béton dans la série ZZ, on aurait pu prévoir un effet contraire. On ne peut 
pas dire, évidemment, que l’introduction des prismes en béton de résistance plus faible 
a causé un accroissement de la capacité portante de la poutre K-300, car cette augmenta- 
tion de 1 % à peine était sans aucun doute aléatoire. Il est possible, tout au plus, de cons- 
tater que pour les bétons de résistance élevée de l’ordre de 300 kgf/cm? l'introduction des 
abouts des nervures préfabriquées ne provoque pas de diminution nette de la capacité 
portante au cisaillement de la poutre-maîtresse. 


Poutre 1-300 


Contrairement à la poutre en double T 1-185, on n’observe pas de diminution de la 
capacité portante par rapport à celle d’une poutre pleine. On voit d’après la figure 5-112 
que les fissures obliques dans l’état de rupture n’entrent pas plus profondément dans la 
zone comprimée que dans le cas, par exemple, d’une poutre rectangulaire. Il est vrai que 
les fissures sont plus nombreuses, mais elles sont réparties dans l’âme. L'ouverture des 
fissures obliques n’était pas supérieure à celle produite dans les poutres P-300 et K-300. 
Il est à remarquer que les contraintes de cisaillement dans l’âme au moment de la rupture 
étaient 


8070 


2 Pen 25 
= 3:085.173 108 kgf/cm° ; 


elles’ étaient donc 5 fois plus grandes que la valeur admissible dans le règlement 
PN/B-03260 pour les contraintes principales de traction, égales à 22,5 kgf/cm? pour le cas 
de 0° — 300 kgf/cm?. 


C. CONCLUSIONS ET RECOMMANDATIONS POUR LE DIMENSIONNEMENT 


Dans le tableau 5-14 on a rassemblé quelques-uns des résultats les plus importants 
des essais. Les contraintes de cisaillement constatées au moment de l’ouverture d’une 
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TABLEAU 5-14 
























































9 ge 4 = Tfui Tn 
Série | Poutre Ocyl œ Aa Pf Prfi |Pu = Tu Tfur Ta 
re keflcm? | kgflem? | % kef | kef |kgf/em’| kgflem? | R° | R 
| | Ï "à 
P-185 1780 | 2650 | 5650 | 11,9 | 253 | 0,73 | 1,56. 
1 |K185| 185 163 | 2,93 | 1900 | 2400 | 5400 | 10,8 | 242 | 0,66 | 1,49. 
1185 | 1400 | 1400 | 4650 | 18,8 | 625 | 1,15 | 3,83 
P-300 | 1650 | 3650 | 7830 | 164 | 353 | 073 | 1,57 
il |&300| 300 | 225 | 3,86 | 1900 | 3150 | 7900 | 142 | 35,3 | 0,64 | 1,57 
1-300 | 1650 | 2400 | 8070 | 322 | 108 | 1,45 | 4,80 
| 





première fissure oblique et au moment de la rupture sont indiquées dans les colonnes 9 
et 10 respectivement ; elles ont été calculées d’après la formule 


T 


DORE. 


Comme il résulte de la colonne 11, la condition imposée par le règlement + < 0’ n’exclut 
pas toujours la possibilité d’une ouverture des fissures obliques. Cela concerne surtout 
les poutres rectangulaires, pour lesquelles le rapport est dans les quatre cas plus 
petit que 1,0, aussi bien pour les poutres avec des prismes préfabriqués que pour les poutres 
homogènes. Autrement se présente la question pour les poutres en forme de double T. 
Dans les poutres des deux séries les fissures obliques se sont ouvertes sous des contraintes 
supérieures à o’ et l’épuisement de la capacité portante a eu lieu sous des contraintes de 
cisaillement 4 ou 5 fois supérieures aux valeurs limites 74, — 0’ admissibles indiquées 
par le règlement PN/B-03260. 

En conséquence, la détermination réglementaire d’une section minimale selon l’inégalité 


Tômax < 0° 
doit être modifiée dans certains cas. 

En ce qui concerne le dimensionnement au cisaillement des poutres-maîtresses avec 
introduction des abouts de nervures préfabriquées, l’auteur propose de conserver pour le 
moment la méthode classique basée sur la valeur des contraintes de cisaillement ; mais la 
valeur de + peut être calculée par la formule suivante 

ÉRRNRRS | 
Nob-0,85h 

Le produit 7,b est une largeur fictive ; le coefficient 79 < 1 dépend de la qualité du bé- 

ton de la poutre, et ses valeurs peuvent être déterminées d’après le diagramme de la figure 
-5-113. Les coefficients 7, déduits des relations entre les capacités portantes des poutres avec 
des prismes préfabriqués et des poutres homogènes ont été déterminés pour les bétons 


de faible résistance par les courbes d’extrapolation. Nous obtenons ainsi des valeurs de %o 
beaucoup plus petites pour les bétons faibles. Dans l’opinion de l’auteur cela est justifié, 
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car les bétons faibles ont une résistance très basse à l’ouverture des fissures obliques 
et à la rupture par cisaillement ; ces relations ont été constatées d’après les essais de DAfE 
décrits précédemment. On peut chercher les explications de ces phénomènes dans le fait 
que les composantes horizontales des efforts dans les bielles comprimées d’un' treillis de 
MÔGRSCH ont seulement pour effet qu’une partie de l’effort tranchant T, indépendamment 
du volume et de la nature de l’armature transversale, soit transmise par la zone comprimée 
du béton. Etant donné que l’augmentation de Æ, est liée à un accroissement de 02, la 
participation de la zone comprimée dans la transmission de l’effort tranchant T augmente 
avec l’accroissement de 0°. 





0 50 . 700 140 170 185 200 250 300 
Gay kgf/em? 


Fig. 5-113. Coefficients 70 pour déterminer la largeur de calcul d’une poutre- 
maîtresse avec les extrémités des nervures préfabriquées, incorporées dans le 
béton frais 
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Fig. 5-114. Trois modes de disposition des nervures préfabriquées incorporées dans 
une poutre-maîtresse en béton frais 


En outre, la diminution du coefficient 7, pour les bétons faibles peut être expliquée par 
le fait que les abouts préfabriqués et introduits dans une poutre peuvent subir une rotation 
due à la flexion du plancher. Dans les cas des bétons faibles des flèches considérables 
peuvent se produire, surtout en tenant compte des effets rhéologiques. 

Les recommandations présentées ci-dessus pour le calcul concernent les poutres-mafî- 
tresses à une travée dans lesquelles les nervures préfabriquées d’un plancher à poutres 
multiples sont introduites comme la figure 5-114 a et b l'indique. Quand les nervures sont 
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situées directement au niveau des faces inférieures des poutres (fig. 5-114c) il faut prévoir 
non seulement l’armature ordinaire de cisaillement mais aussi l’armature d’ancrage des 
abouts préfabriqués dans la zone comprimée de la poutre. Le même ancrage est obliga- 
toire dans le cas où des forces considérables concentrées sont transmises de la nervure pré- 
fabriquée à la poutre-maîtresse, par exemple le poids d’une cloison située sur une ou deux 
poutres préfabriquées voisines. L’armature d’ancrage, indispensable dans le cas indiqué 
par la figure 5-114c ou en cas de transmission d’efforts considérables concentrés, doit être 
calculée de façon qu’en respectant les contraintes admissibles dans l’acier elle puisse ré- 
sister à l’effort tranchant total transmis par les nervures préfabriquées à da poutre. 


6. DISCUSSION, CONCLUSIONS ET DIRECTIVES 


6.1. OBSERVATIONS GÉNÉRALES 


.. Les résultats présentés dans le chapitre 5 concernent les études expérimentales les 
‘plus importantes dans le domaine du cisaillement, réalisées depuis 50 ans. II était impossible 
de présenter sous une forme succincte toutes les recherches, non seulement parce que le 
nombre des éléments étudiés se compte actuellement par milliers, mais aussi parce que dans 
la majorité des cas les résultats ne sont absolument pas comparables et mènent à des 
conclusions divergentes. 

Comme on l’a mentionné au début de cet ouvrage, la cause de la divergence dans les 
résultats obtenus tient au fait que les différents chercheurs en face du grand nombre de 
paramètres influant sur les états limites de flexion, de fissuration et de rupture ont 
essayé de les éliminer de façon différente ; le plus souvent l’influence très importante de 
l'échelle a été négligée (voir sous-chapitre 5.2). 

Pour mieux comprendre l’importance des différences entre les opinions présentées par 
les divers chercheurs il suffit de regarder la figure 6-1, où l’on a montré la relation entre 
l'élancement de cisaillement et la valeur réduite du moment de rupture par cisaillement 
d’après huit chercheurs américains. Nous voyons que pour une résistance du béton cons- 
tante (0, — 150 kgf/cm?) et pour un pourcentage de l’armature principale constant 
(@ — 2,0 %), OQ; = 3500 kgf/cm?, E, — 2,1: 105 kgf/cm?, cinq chercheurs, à savoir 
MORETTO, CLARK, WHITNEY, BRESLER et PISTER, ont trouvé des accroissements m,, diffé- 
a 
h 
Jones, LAUPA et Moopy, ont constaté que la valeur m.., ne dépendait pas de l’élancement 
de cisaillement. 

Or, en réalité, l’opinion d’aucun de ces chercheurs n’est entièrement valable. Cette 
constatation est basée sur les résultats des travaux plus récents de MoRROW-VIEST [61] et 
de LEONHARDT-WALTHER [51], ces résultats étant présentés par les diagrammes de la 
figure 5-76. 

Les divergences indiquées sur la figure 6-1 peuvent être expliquées par le fait qu’il 
n’est pas juste de faire dépendre la capacité portante, relativement au cisaillement, seule- 


rents, proportionnels à l’augmentation de l’élancement de cisaillement —-, et trois autres, 


a 


ment du rapport ñ 


, même quand 0°, et & sont maintenus constants. Les facteurs supplé- 
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mentaires qui ont produit dans une grande mesure la dispersion des courbes de la figure 
6-1 sont les suivants : la valeur de l’adhérence de l’acier au béton, la méthode de mise en 
charge, l’ancrage des armatures au-dessus de l’appui et les dimensions absolues des élé- 
ments en béton armé examinés. Les chercheurs américains mentionnés ont trouvé éga- 
lement des résultats divergents en déterminant l’influence de l’armature principale sur la 
valeur du moment réduit de cisaillement, ce qui est représenté par la figure 6-2. Il est encore 
à remarquer que les différences si importantes entre les courbes des figures 6-1 et 6-2 ont 
été trouvées d’après des essais sur des poutres simplement appuyées, de section rectangu- 
laire et sans armature transversale. Si l’on tient compte des poutres en T et des poutres 
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Fig. 6-1. Influence de l’élancement de cisaillement sur Fig. 6-2. Influence de la section relative de 

la valeur du moment réduit de rupture [33] l’armature longitudinale sur les valeurs m,, 
et mr avec élancement de cisaillement a/h = 
= 2,5 [33]; &,, pourcentage limite d’arma- 
ture principale j 


hyperstatiques, on obtient des relations encore moins nettes. D’après cette analyse, on 
peut dire en résumé que les difficultés rencontrées ici sont évidentes et normales lorsqu’on 
dépouille de nombreuses données expérimentales pour en tirer des conclusions générales. 

La figure 6-3 représente les diagrammes de l’influence de la résistance du béton sur les 
moments réduits de cisaillement (m,,) et de fissuration (m) selon les divers chercheurs. 
Nous y voyons également une dispersion très grande des courbes, malgré le fait qu’elles 
ont toutes été déduites d’études expérimentales. 

Dans cette situation, même avec une grande prudence dans les conclusions et consta- 
tations, il n’est pas possible d’éviter des formulations subjectives et non entièrement con- 
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firmées par les résultats d’essais ultérieurs. Or, après une période de 50 ans de développe- 
ment de la théorie du béton armé, il est bien entendu que le problème du cisaillement ne 
peut pas être complètement expliqué par des essais effectués une fois, même par les essais les 
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Fig. 6-3. Influence de la résistance du béton Opr Sut les valeurs des moments réduits de fissura- 


tion mr et de rupture m, 
1 — moment réduit admissible calculé pour T = The 


plus complets de tous ceux qui ont été réalisés jusqu’à maintenant. Les études théoriques, 
qui dans les problèmes du cisaillement doivent être basées sur les données expérimentales, 
ne conduisent pas non plus à une solution définitive. 
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6.2. EMPLOI DES CRITÈRES DE RÉSISTANCE DANS LA THÉORIE DU 
CISAÏLLEMENT 





Dans le chapitre 2 on a présenté les critères de résistance les plus importants afin de les 
utiliser pour l’analyse de l’état de contrainte du béton dans la zone de cisaillement des 
poutres en béton armé et béton précontraint. Pour résumer ces considérations théoriques 
et pour analyser les résultats des études expérimentales (voir ci-dessous) on peut constater 
que des divergences considérables se manifestent en ce qui concerne les relations entre les 
contraintes principales et les valeurs constantes de la résistance uni-dimensionnelle du bé- 
ton. 











Fig. 6-4. Résistance du béton dans un état plan de contrainte (0, > 0, 
62 < 0) d’après les essais de BRESLER et PISTER 


La figure 6-4 indique les résultats des essais de BRESLER et PISTER [13] effectués sur 
des tuyaux en béton de 20,8 cm de diamètre extérieur, de 15,2 cm de diamètre intérieur 
et de 76 cm de longueur. Ces tuyaux en béton de o,,, — 180 kgf/cm? ont été soumis à une 
compression et une torsion simultanées, d’où les rapports w,: o, différents. Le béton dans 
ces essais était caractérisé par une résistance uni-axiale égale à 180 kgf/cm?. Ces essais 
montrent que l'influence des contraintes de compression o, sur les contraintes de trac- 
tion “o,, correspondant à la rupture de la structure du béton, est d’abord insignifiante 
(pour les petites valeurs de o,) mais évidente et qu’elle augmente rapidement pour 0: > 
> 0,8 ou. Ceci est en contradiction avec les résultats des essais de MÔRSCH (paragraphe 
2.3.2), lequel, pour les contraintes o, < 0,3 o., n’a pas constaté d’influence négative 
des contraintes de compression ©, sur les valeurs des contraintes limites de traction “o.. 
Ces dernières satisfont à l’équation 


“O1 = ec = c° 


où “o, est la contrainte principale de traction, correspondant à la rupture de structure du 
béton. 

Une influence négative encore plus importante des valeurs faibles de la contrainte 0 
sur les valeurs limites de “o, peut être observée dans les essais de McHENRY et KARNI [56], 
effectués sur des tuyaux en béton de 35,6 cm de diamètre extérieur, de 25,4 cm de diamètre 
intérieur et de 61 cm de longueur. Les tyuaux ont été soumis à une pression intérieure 
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produisant des contraintes circulaires de traction o,. De plus, les tuyaux ont été comprimés 
suivant l’axe longitudinal (contraintes o,). Les résultats de ces essais concernant les bétons 

‘ de résistance uni-axiale variable et égale à 215, 350 et 460 kgf/cm? sont indiqués sur la 
figure 6-5. , 

Des résultats très-proches de ceux de BRESLER et PISTER ont été obtenus également par 
VIERGIN (fig. 2-4). Néanmoins, les divergences dans les résultats obtenus par divers cher- 
cheurs étaient considérables. Cela s’explique non seulement par les résistances et dosages 
différents des bétons, mais également par le fait que dans tous les essais en question l’état 
bi-axial de contrainte a été produit différemment. Il semble qu’un état de contrainte suffi- 
samment homogène peut être obtenu dans un tuyau en béton soumis simultanément à la 
torsion et à la compression suivant l’axe longitudinal, mais l'épaisseur du tuyau doit être 
plutôt petite par rapport à son diamètre, -de l’ordre de 1/10 à 1/15. 

La figure 6-6 montre les résultats des essais de VIERGIN, BRESLER et PISTER, McHENRY 
et KARNI, et MÔRSCH, représentés dans le système de coordonnées o,, ©. Pour faciliter 
l'analyse, tous les résultats ont été ramenés à des valeurs sans dimensions en les rapportant 
à la résistance o,,. De plus, on a indiqué les courbes limites déduites du critère de MoHR 
sous la forme d’une droite et d’une parabole. 

Dans le sous-chapitre 2.2 l’auteur a donné une analyse de l’utilité du critère de MoxR 
pour l'estimation de la résistance du béton dans l’état bi-axial de contrainte en se fondant 
sur des résultats expérimentaux et sur les critères de résistance les plus importants. Îlen résulte 
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Fig. 6-5, Résistance du béton dans un état plan de contrainte (0, > 0, ©, < 0) d’après les essais de MCHENRY : 
et KARNI 
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Fig. 6-6. Critère de résistance de MOHR comparé avec les résultats expérimentaux 


1— courbes intrinsèques des essais de MCcHENRY et Karnt, 2— courbe intrinsèque des essais de VIERGN, 
3 — ligne intrinsèque de MOHR qui a Péquation d’une droite, 4 — courbe {ntrinsèque de Momr Qui a l’équarion 
d'une parabole, Résultats des essais de: 

+ MCHENRY et KARNI ocy1 = 215 kgf/cm?, d’[Opr = 0,122 

© McHenry et KARNI Ocyi = 315 kgflcm?, o’[0p» = 0,083 

® McHenry et KARNT Gcyr = 460 kgf/cm?, o’/opr = 0,07 


C1 BRESLER-PISTER Oeyt = 180 kgf/cm?, o’/0pr = 0,12 
A Môrsca Geyt = 321 kgffem?,  o’/0pr — 0,075 
A Môrscx Geyt = 317 kgf/cm?,  o’/opr — 0,068 


qu’on peut admettre que dans un état de compression bi-axiale le critère de FILONIENKO- 
BORODITCH, basé sur la relation fonctionnelle F(J,, J,, J3) — 0, donne, pour un béton 
soumis à l’état de contrainte plan, des résultats plus proches des données expérimentales 
que le critère de Mo. . 

Cependant, en ce qui concerne la zone de cisaillement, où une des contraintes princi- 
pales correspond à la compression et l’autre à la traction, les deux critères donnent des 
résultats presque identiques. D’où on peut tirer la conclusion que dans les problèmes de 
cisaillement on n’a pas besoin de faire appel à la théorie plus compliquée de GIENIYEV- 
KisYUK, car pour la pratique la précision du critère beaucoup plus simple de Mo est 
suffisante. Il n’y a donc qu’à décider laquelle des courbes de MOHR, la droite ou la parabole, 
s’accorde le mieux avec les résultats expérimentaux. 

D’après la figure 6-6 nous voyons que les courbes résultant des essais de McHENRY et 
KARNI ont un caractère semblable, aussi bien pour les bétons plus faibles, avec o’/0,, — 
— 0,122, que pour les bétons forts, avec o’/0,, — 0,083 et 0,070. Une chute brusque de la 
résistance à la traction est déjà observée au début de l’augmentation des contraintes de 
compression o. Une chute un peu moins accentuée de 0, pour les valeurs faibles de o2 
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est visible également dans les résultats de BRESLER et PISTER ainsi que dans ceux de VIERGIN. 

En comparant les résultats expérimentaux avec ceux qu’on a obtenus analytiquement 
à partir du critère de MOHR nous voyons que la courbe intrinsèque, correspondant à l’équa- 
tion de la parabole, donne des valeurs trop élevées jusqu’à une valeur du rapport 0/0, — 
— 0,8. Par contre, la courbe intrinsèque sous la forme d’une droite donne des valeurs trop 
faibles à partir de o,/0,, — 0,4. Seulement les essais de MôRsCH, concernant les bétons 
de forte résistance, semblent justifier la courbe intrinsèque en forme de parabole pour 
tout le domaine 0 < o,/0,, < 1. 

Le manque d’un nombre plus élevé d’essais ne permet pas actuellement de juger dé- 
finitivement quelle est la forme la plus adéquate d’une courbe intrinsèque pour la théorie 
du cisaillement. En se basant sur la figure 6-6 il est possible néanmoins d’avancer que la 
courbe intrinsèque de MoHR supposée sous fa forme d’une droite permet non seulement 
de simplifier le problème mais également, pour le rapport C2/0m < 0,5, d'obtenir dans la 
plupart des cas des résultats plus conformes à la réalité qu’une parabole. De plus, les ré- 
sultats obtenus se situent du côté de la sécurité dans tout le domaine 0 < 0/0, < 1. 
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Fig. 6-7. Résultats des essais de WATSTEIN et MATHEY: a) fissuration de la poutre 4-15, b) déformations 
unitaires du béton dans les sections 1-1 et III-IIT 


1 — niveau où la section III—III est coupée par la fissure oblique surérieure 
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Les changements continus d’état de contrainte dans la zone comprimée du béton 
empêchent de trouver une concordance satisfaisante entre les résultats théoriques obtenus 
à l’aide des critères de résistance et les données trouvées d’après les essais des poutres en 
béton armé. Ces changements des contraintes sont produits par une variation de M et T 
dans une section donnée et aussi par la position variable de l’axe neutre. La hauteur de la 
zone comprimée du béton dépend principalement de la fissuration de la poutre, ce qui est 
impossible à déterminer analytiquement. La figure 6-7b 
indique les résultats des mesures des déformations uni- 
taires du béton &,, de la poutre 4-15 dans les essais de 
WATSTEIN-MATHEY [82]. Il résulte de ce diagramme 
qu'après louverture d’une fissure oblique, à mesure 


87kgf/cm? 





Ë 
È 
S NW 

ë qu’augmente la charge l’axe des contraintes o, nulles se 
Es déplace vers l’armature tendue, donc dans la direction 
à “2 opposée à celle que les théories des états limites admettent 
> M le plus souvent. En exploitant ces mesures, TAUB [78] 
& a publié pour la section Z71—III (fig. 6-7a) un diagram- 
è 331 me des contraintes ©, (fig. 6-8), d’où il découle que pour 
> 38 un Certain état de charge nous avons deux axes des con- 
traintes os, nulles dans cette section. On peut soupçonner 
HE JM DE 2 que ce diagramme ne correspond pas entièrement à la 
Oxkgflem? réalité, surtout en ce qui concerne les valeurs nulles des 


Fig. 6-8. Diagramme des contrain- Contraintes o, au point N, mais on ne peut pas contester 

tes 0, d’après TAUB dans la section les résultats des mesures de WATSTEIN-MATHEY. 

III de la poutre examinée par Un phénomène analogue a été constaté dans les essais 

us. ct MATHEY (poutre 4-15, qe RuscH-HAUGLI-MAYER [33] effectués sur des poutres 
munies d’étriers verticaux. 

Cette discussion sur les critères de résistance et la position de l’axe des contraintes ©, 
nulles peut provoquer des réserves justifiées relativement aux théories d’état limite de la 
zone comprimée de la poutre en béton armé, théories actuellement appréciées. Dans ces 
théories on admet que la position de l’axe des contraintes o, nulles peut être calculée de la 
même façon que pour la zone du cisaillement pur. D’autre part, il est bien entendu que 
l’analyse de la résistance de la zone de cisaillement par les critères de résistance peut être’ 
utilisée dans les cas d’expertises où la disposition des fissures est connue. 


6.3. SCHÉMA DU TREILLIS CLASSIQUE DE MÜRSCH 


La théorie classique du cisaillement formulée par MôRSCH a été largement présentée au 
chapitre 3. A la base de cette théorie il y a un schéma simplifié des efforts dans une poutre 
en béton armé dans la phase 11 ; ce schéma est déduit de ce qu’on appelle l « analogie du 
treillis classique ». On suppose que les efforts produits par les contraintes principales de 
traction sont transmis par les barres relevées et par les étriers qui jouent le rôle des croiïsillons 
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et des poteaux tendus. Les contraintes inclinées de compression sont transmises par des 
bielles en béton, séparées par des fissures obliques, qui constituent les croisillons comprimés 
dans ce schéma du treillis (fig. 3-9 et 3-10). | 

Les études dans le domaine du cisaillement effectuées dans la dernière vingtaine d'années 
dans de nombreux centres de recherches en Europe, aux Etats-Unis et au Japon ont 
prouvé que le calcul basé sur la théorie classique de MÔRSCH conduit souvent à des sections 
surdimensionnées, en béton et en acier. Les premières informations sur les possibilités de 
diminuer les sections du béton et de l’armature par rapport à la méthode classique datent 
déjà de 1926. Les essais de SLATTER, LORD et ZIPPRODT effectués à cette époque ont été 
présentés au paragraphe 5.3.2. D'abord, ces essais n’ont pas éveillé un intérêt particulier, 
probablement à cause du fait que les conclusions étaient formulées d’après des essais 
effectués sur des poutres non habituelles, courtes et fortement armées et adaptées aux 
besoins des constructions navales (fig. 5-43). 

Une nouvelle phase d’études intensives dans le domaine du cisaillement a été commencée 
par BORICHANSKI [11] et MORETTO [61]. 

Les recherches de grande envergure et très précises de LEONHARDT et WALTHER [51] 
[52] [53] [54], effectuées à l’Institut de O. GRAF à Stuttgart, méritent une attention parti- 
culière. Ces auteurs, sur la base d’une analyse des résultats expérimentaux des poutres en 
béton armé de dimensions, conditions aux appuis, charge et pourcentage de l’armature 
différents ont constaté que, dans une poutre fissurée en béton armé, il était en principe 
difficile de trouver une analogie avec un’ treillis isostatique. Dans l’opinion de LEONHARDT 
et WALTHER, si l’on peut admettre une analogie de treillis il s’agit plutôt d’un treillis hyper- 
statique, dont les membrures tendue et comprimée ne sont pas parallèles. Cette conception 
d’un treillis intérieurement hyperstatique est imposée par la condition d’incompatibilité 
et de rigidité différente des éléments composants. Par exemple, pour To — 20 kgf/cm? 
et o%y — 250 kgf/cm? les déformations unitaires dans les bielles en béton sont €, — 


2 
= 0006 © & 6- 107$ , tandis que les déformations dans les étriers en acier à haute rési- 
2400 ” 
stance sont; = 31.10 1 120-105, avec l contrainte admissible 0,! — 2400 kgf/em°. 


Cela indique que les bielles en béton ont une ah environ 20 fois plus grande que 
l’armature transversale. 


Une relation semblable intervient entre la membrure comprimée en béton et la membrure 
tendue en acier. En conséquence, l’effort N, dans la membrure comprimée n’est ni égal 
ni parallèle à l’effort de traction M. 

En tenant compte de ces arguments, LEONHARDT et WALTHER const qu'il serait 
plus conforme à la réalité d'admettre un treillis avec des connexions intérieures surabon- 
dantes et avec la membrure comprimée courbe (fig. 6-9). 

Un élément du treillis classique transmet une partie des efforts d'autant plus grande 
que sa rigidité est plus importante. D’où la conclusion qu’en augmentant l’épaisseur d’une 
nervure on augmente l'effort transmis par le béton et on diminue l'effort transmis par les 
étriers. Cette relation est un des résultats des essais de Stuttgart et elle est représentée sur 
la figure 6-10. , 
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Fig. 6-9. Schéma d’un treillis fictif de 
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Charge d'exploitation 
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LEONHARDT et WALTHER avec des liaisons Fe Î 7 Y 
surabondantes ; a) schéma proche de la | 
réalité, b) schéma idéal ol! 

Pa | 
Fig. 6-10. Valeurs des contraintes 0, en Sÿ  T Ÿ 
fonction de la largeur b de la poutre et 
de l’intensité de la charge, avec n = 0,3 _500 
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Fig. 6-11. Influence du diamètre de 
la barre sur la valeur du moment 
réduit de rupture par cisaillement 


[51] Fig. 6-12. Influence de l’élancement de cisaillement sur 
© essais des dalles la valeur de +, dans les poutres en béton de résistance 


A essais des poutres 350 kgf/cm? [51] 
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Les résultats des études expérimentales indiquent ensuite que la capacité portante d’un 
élément en béton armé (qui peut être exprimée par la valeur réduite du moment de cisaille- 
ment) dépend de l’adhérence du béton à l’acier, donc indirectement, du diamètre des arma- 
tures (fig. 6-11). Cela est, bien entendu, impossible à considérer par analogie avec un treillis 
classique. 

LEONHARDT et certains chercheurs américains suggèrent avec beaucoup de raison 
que la valeur des contraintes de cisaillement +, ne peut pas être un critère unique dans le 
problème du cisaillement. Des essais de Stuttgart il résulte que la capacité d’un élément en 
béton armé de transmettre les contraintes de cisaillement augmente lorsque diminue 
« l’élancement de cisaillement », lequel peut être exprimé par le rapport 2. La figure 
6-12 prouve que cette influence devient très importante pour //h < 12 dans le cas d’une 
charge uniformément répartie, et pour a/h < 3 dans le cas d’une charge concentrée. L’aug- 
mentation rapide des contraintes de cisaillement au moment de l’épuisement de la capacité 
portante 7,, l’augmentation observée avec de faibles élancements de cisaillement, doit 
être expliquée par le fait que, dans les poutres courtes, c’est le schéma d’arc (fig. 6-13 
a et b)-ou bien de treillis muni d’un seul croisillon entre la charge concentrée et l’appui 
Gig. 6-13 c et d) qui joue le rôle prépondérant. Par conséquent, dans ces poutres il est 
indispensable de bien ancrer les armatures longitudinales, et on ne doit pas les affaiblir 
par une adaptation stricte des barres au diagramme des moments fléchissants. 


a) b) 
fr111 Li 





Fig. 6-13. Schémas d’un arc avec tirant et d’une 
structure exerçant la poussée, qui représentent les 
efforts internes dans une poutre en béton armé 


Les essais de Stuttgart ont montré que le comportement d’une poutre est complexe. 
Le schéma d’arc est prépondérant sous les charges peu élevées (petites valeurs de ro) ; par 
contre, avec l'augmentation de la charge et du nombre des fissures obliques le schéma de 
treillis commence à jouer un rôle plus important. Ce passage entre ces deux schémas ne 
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concerne pas les poutres courtes ni surtout les poutres-cloïsons où, conformément aux 
essais de l’auteur [25], le schéma d’arc conserve son importance aussi après la fissuration. 

Le problème de l’analogie avec un treillis est un peu différemment considéré par 
RÜsCH dans l’ouvrage [73] et par KAN1 (sous-chapitre 4.7). Selon leur opinion, la poutre 
en béton armé après la fissuration prend la forme d’un peigne avec des dents obliques 
et avec le dos formé par la zone comprimée du béton. Le nombre et la forme des dents en 
béton sont déterminés par la morphologie des fissures. Si l’on coupe dans cette struc- 
ture toutes les armatures aux points où elles sont traversées par les fissures, on obtient 
un schéma fondamental isostatique en béton. Ce schéma ne peut, bien entendu, supporter 
aucune charge. Sa capacité portante est regagnée après l’application des efforts X; et Y,; 
dans les armatures longitudinale et transversale ; ces efforts sont des valeurs surabondantes. 
La figure 6-14 représente ce schéma statique où les symboles X, à X, désignent les efforts 
inconnus dans l’armature longitudinale et Y, à X,4, les efforts inconnus dans larmature 








Fig. 6-14. Schéma fondamental et efforts surabondants dans les barres 
d’une poutre fissurée en béton armé : a) disposition des fissures, b) schéma 
fictif d’un treillis avec des liaisons surabondantes [73] 


transversale. Etant donné que les armatures assurant les liaisons entre les bords voisins des 
fissures agissent comme les biilots dans une poutre en bois, donc, en plus des efforts Y; 
appliqués suivant les axes des barres, apparaîtront des efforts surabondants Y, à Y,4, 
dirigés transversalement. Nous voyons ainsi que même dans un schéma idéal pour la 
moitié de la portée d’une poutre on a 28 valeurs surabondantes. Leur nombre pour 
une poutre entière soumise, par exemple, à une charge dissymétrique peut dépasser 50. 

Bien entendu, dans la plupart des cas, une partie des valeurs surabondantes peut être 
négligée. Par exemple, dans la poutre représentée sur la figure 6-14 on peut faire abstraction 
des efforts transversaux dans les étriers minces désignés par Ye à Ÿ:4. 


- 
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La solution d’un tel problème avec plusieurs valeurs surabondantes ne présente 
maintenant aucune difficulté particulière grâce aux calculateurs électroniques. Néanmoins, 
lexécution de calculs tellement onéreux pour le dimensionnement d’une poutre n’est 
pas raisonnable. Ces calculs peuvent être effectués dans le cadre d’une analyse théorique 
pour expliquer les phénomènes dans le processus de rupture dans la zone de cisaillement. 
Le schéma de RÜsCH a cet avantage que, vu le nombre élevé des inconnues, on peut négliger 
quelques paramètres ou même les introduire d’une façon erronée sans nuire au résultat 
final des calculs. D’après une analyse théorique basée sur le schéma représenté sur la figure 
6-14 RÜsCH a formulé la conclusion que l’armature transversale a une influence importante 
sur la répartition des contraintes de traction dans l’armature principale. De plus, RÜSCH 
considère que les efforts Y, Ÿ, situés près du bord inférieur (fig. 6-14) produisent des 
contraintes de traction considérables dans le béton. Sous une charge voisine de la charge 
de rupture ces contraintes mènent à l’éclatement du revêtement en béton et elles doivent 
être transmises par les étriers ; ces efforts peuvent donc être négligés. Pour les cas pratiques 
cette supposition est très justifiée, car contrairement aux conditions de laboratoire, les 
facteurs temps et température diminuent la résistance du béton à la traction. Si l’on suppose 
de plus que dans les poutres correctement armées l’espacement des fissures est petit, on 
peut faire abstraction également de l'influence de la rigidité sur la flexion des dents en 
béton séparées par les fissures obliques. De cette façon, RÜSCH est arrivé finalement au 
schéma du treillis de MôürsCH avec la seule différence que l’angle d’inclinaison des bielles 
comprimées en béton n’est pas défini a priori. Selon l’opinion de RÜsCH l’état d'équilibre 
du treillis peut être assuré également quand le cisaillement n’est pas entièrement transmis 
par l’armature. Cependant, cela a pour effet que les bielles en béton sont moins inclinées 
sur l’axe de la poutre que 45° et l’effort N; dans l’armature principale dans le segment de 
cisaillement est plus grand. L’effort augmenté N; peut être calculé, pour une poutre simple- 
ment appuyée et chargée par deux forces concentrées, d’après le diagramme des moments 
fléchissants. Les ordonnées de ce diagramme résultent du déplacement de M. vers les 
appuis d’un segment v. Pour ce schéma de la poutre le coefficient de déplacement des 
ordonnées peut être calculé, d’après les hypothèses simplificatrices de RÜSCH, Par la 
formule suivante 


v _ 0,46 
n 





(1+-cot0)—cot0, (6.1} 


où 7 est le coefficient indiquant la partie de l'effort tranchant transmise par l’armature 
transversale, " 
6, l'angle d’inclinaison des étriers, x 
z, le bras de levier des efforts internes. 
La figure 6-15 représente les diagrammes du rapport “en fonction de 7 pour les angles. 


d’inclinaison des étriers 


8 — 45°, 60° et 90°. 
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Fig. 6-15. Valeur #/z en fonction du pourcentage de cisaillement 
transmis par les armatures et de l’angle 8 des barres relevées 


Une autre modification du treillis de MÔRsCH a été réalisée par KUPFER [47]. De 
même que RÜSCE, il a admis une inclinaison plus petite que 45° des bielles comprimées avec 
les membrures comprimée et tendue parallèles. Dans ses considérations KUPFER a supposé 
la zone de cisaillement S libre de toutes les perturbations dues aux forces concentrées 
(fig. 6-16). Après avoir désigné les efforts et les grandeurs géométriques conformément 
à la figure 6-17, on peut déduire l’angle « d’inclinaison des bielles comprimées de la con- 
dition du minimum d’énergie de déformation ; d’où finalement on obtient l’équation 


We cote 





Fig. 6-16. Schéma du treillis fictif de KuPFER | Æ Fig. 6-17. Schéma des efforts internes 
dans le treillis de KUPFER 


Os —n0 nt 
tga— a br 





(1=tgta) — 0 Ù (6.2) 


te Ote 


En utilisant l’équation (6.2) KUPFER a obtenu les diagrammes représentés sur la figure 
6-18. La disposition de ces courbes nous indique qu’avec l’accroissement des paramètres 
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= Œ = les valeurs de tg« s’approchent d’une façon asymptotique de la valeur 
. limite tgx — 1,0, donnée par Mürscx. D'où il résulte que la diminution des contraintes 
de cisaillement, l'augmentation des contraintes dans les étriers et dans la zone comprimée 
du béton et la chute des contraintes dans les armatures longitudinales produisent une 
diminution de l’angle d’inclinaison des bielles comprimées en béton (fig. 6-18). 

Après ces considérations, une question se pose : ne doit-on pas remplacer le treillis 
isostatique de MÔRsCH par le schéma de treillis de LEONHARDT et WALTHER, ou bien ad- 
mettre le concept d’un treillis de KUPFER avec l’inclinaison diminuée des bielles comprimées, 
et de cette façon obtenir une justification théorique de la réduction de l’armature transver- 
sale ? Pour une décision au sujet de ce problème il faut d’abord répondre à deux questions 
fondamentales : k 

1. Dans quelle mesure une modernisation du treillis de MôrscH pourrait-elle compliquer 
la méthode, actuellement simple, de dimensionnement des éléments en béton armé vis-à-vis 
du cisaillement ? : 

2. Est-ce qu'après l’introduction de toutes lgs modifications dans le schéma du treillis 
de MÔRSCH celui-ci maintiendra sa validité générale pour tous les cas pratiques ? 

Une réponse à la première question a été donnée partiellement par LEONHARDT lui- 
même. D’abord, il a été un opposant décidé de la théorie classique de MÔRsCH, mais 























Fig. 6-18. Relation entre l’angle d’inclinaison des bielles en béton et les contraintes de cisaïllement 
et de compression dans le béton et les contraintes dans les armatures longitudinales et transversales, 
d’après KUPFER 
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ensuite, dans l’ouvrage [55], il a constaté que le dimensionnement vis-à-vis du cisaillement 
selon le schéma du treillis avec connexions intérieures surabondantes est trop pénible pour 
les besoins de la pratique. Le schéma du treillis de KUPFER n’introduit pas autant de com- 
plications dans le calcul des sections que le treillis hyperstatique avec la membrure supé- 
rieure courbe. Cependant, l'hypothèse des membrures parallèles et des bielles d’inclinaison 
inférieure à 45° limite l’utilité de ce schéma aux poutres en forme de T, avec une nervure 
très étroite et un hourdis large (fig. 6-16). 

Pour répondre à la seconde question il faut considérer le problème contestable de 
l'influence du mode d’application des charges extérieures sur la valeur du moment de 
rupture par cisaillement. Il faut tenir compte de ce problème dans le choix du treillis fictif. 





Fig. 6-19. Schéma de la poutre en béton armé d’après RAUSCH : a) poutre simplement appuyée, 
b) poutre encastrée dans une poutre-maîtresse, c) poutre appuyée sur toute sa hauteur 





Fig. 6-20. Schéma d’une Poutre Continue d’après RAUSCH 


Il est utile de rappeler ici le raisonnement de RAUSCH dans l'ouvrage [66]. Il a constaté 
que le schéma d’un arc avec tirant ou le schéma d’un cadre exerçant la poussée ne 
peuvent apparaître que dans les cas où les efforts des appuis sont appliqués à la face infé- 
rieure et les charges à la face supérieure (voir figure 6-19a). Ces cas qui fournissent des 
arguments pour le treillis de LEONHARDT et WALTHER ne sont pas très fréquents dans la 
pratique. Partout où une nervure est encastrée dans une poutre-maîtresse, ou une poutre 
dans un poteau plus large ou bien dans une poutre-cloison, les efforts d’appui sont transmis 
sur la poutre suivant toute la hauteur de la section (fig. 6-19b). En simplifiant cette sorte 
d’appui on peut admettre que l'effort est décomposé en deux composantes égales, une 
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appliquée dans la zone de la face inférieure de la poutre et l’autre, dans la zone de la face 
supérieure (fig. 6-19c). Selon l’opinion de RAUSCH, en dehors d’un arc avec tirant on peut 
distinguer ici un arc tendu renversé avec une membrure droite comprimée, correspondant 
à la zone comprimée de la poutre, (fig. 6-19c). Cet arc renversé avec la membrure tendue 
courbe met en évidence la nécessité, dans ce cas, d’une armature oblique transversale con- 
formément au treillis classique de MGRSCH. Un schéma semblable a été admis par RAUSCH 
dans les poutres continues où, d’après lui, le schéma d’un arc avec tirant était conditionné 
par une « suspente » W située au point des moments fléchissants nuls, (fig. 6-20a). En 
réalité cette suspension n'existe pas ; si on la construisait elle ne saurait pas sur quoi 
transmettre les réactions de l’arc ou du treillis de membrure comprimée courbe, fictive- 
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Fig. 6-21. Transmission des efforts d’une nervure sur la poutre-maîtresse et 
disposition de l’armature de la poutre-maîtresse supportant la nervure, d’après 
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ment déterminés dans la poutre. Par conséquent, il y aurait donc (comme dans le cas 
représenté sur la figure 6-19c) un schéma composé de deux arcs : un arc comprimé et l’autre 
tendu (fig. 6-20b). | 

Une opinion opposée a étè formulée cependant par LEONHARDT [55]. D’après lui, dans 
la zone voisine de l’appui d’une poutre encastrée dans une poutre-maîtresse, vu la rigidité 
considérable des bielles comprimées en béton (fig. 6-21a) et la faible rigidité des armatures 
relevées, on aura un schéma représenté sur la figure 6-21b. Ce schéma est analogue à celui 
où les réactions d’appui sont appliquées à la surface inférieure. En conséquence, dans une 
poutre entièrement encastrée dans une poutre-maîtresse, LEONHARDT suggère une armature 
locale dans la poutre-maîtresse composée d’étriers (fig. 6-21d). Ces étriers pourraient 
transmettre la réaction d’appui de la poutre sur la partie supérieure de la poutre-maîtresse, 
La transmission de cette réaction par les barres relevées n’est pas correcte (fig. 6-21c). 

Dans une poutre continue, d’après LEONHARDT, la situation est également différente de 
celle présentée précédemment par RAUSCH. Il suppose que l’appui d’un arc comprimé 
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fictivement séparé dans la poutre n’est pas situé au point de moment nul mais qu’il est 
déplacé vers l’appui de la poutre (fig. 6-22). Ceci signifie qu’au point de moment nul les 
contraintes dans les armatures principales sont du même ordre de grandeur qu’au point 
de Max 

Il est difficile de connaître la réalité, mais probablement elle se trouve entre ces deux 
opinions, comme c’est souvent le cas dans les questions discutables. L'opinion de LEON- 
HARDT est certainement juste en ce qui concerne le comportement des nervures très larges, 





Fig. 6-22. Schéma d’une poutre continue d’après LEONHARDT 


en béton et acier de haute résistance. Dans ces cas, effectivement, l’effort tranchant des 
nervures est transmis principalement par l'intermédiaire des bielles obliques en béton sur 
la partie inférieure de la poutre-maîtresse (fig. 6-21b). Par contre, quand le béton est faible 
et les sections de l’armature considérables, avec la valeur de Q, petite, la situation effective 
peut être proche de celle qui est indiquée par RAUSCH (fig. 6-19c). De plus, il faut alors 
prévoir que les déformations plastiques du béton (fluage) ont également une influence sur 
la diminution de la rigidité des bielles en béton. Cela conduit aussi à l’augmentation du 
‘rôle des armatures transversales. D’où la conclusion qu’à mesure que le temps s’écoule une 
partie de plus en plus grande de la réaction de la nervure sera transmise par les barres 
relevées et par les étriers à la partie supérieure de la poutre-maîtresse. 





Fig. 6-23. Modes de transmission des efforts sur une poutre : a) la force est appliquée directement sur 
la face supérieure, b) la force est appliquée au niveau de la face supérieure par l’intermédiaire de cloisons 


perpendiculaires, c) la force est transmise par les cloisons à mi-hauteur de la poutre 
1 — cloison en béton armé située dans le plan d’application de la force P 


Il est encore à remarquer que le schéma d’une poutre en forme d’un arc avec tirant 
est lié également à la nature de la charge de cette poutre dans la travée. La figure 6-23 re- 
présente trois modes d’application de la charge concentrée sur une poutre. Les essais où 
l’on a utilisé ces modes de charge (direct et indirect sur la face supérieure et indirect 
à mi-bauteur) ont été effectués en 1962 à Lehigh University. D’après les résultats on a cons- 
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taté que dans le deuxième cas de charge (fig. 6-23b) la capacité portante de la poutre 
était inférieure de 16 % par rapport au premier cas, tandis que dans le troisième cas la 
diminution était égale à 26 % (fig. 6-230). 

L'influence du mode d’application de la charge sur les états de fissuration, de flexion 
et de rupture a été étudiée à Stuttgart (LEONHARDT-WALTHER-DILGER DAfSt. 
Heft 201, 1968). On a essayé des poutres à une ou deux travées, appuyées directement ou 
indirectement. L’appui indirect des poutres longitudinales était constitué par des poutres 
transversales à section rectangulaire. La figure 6-24 montre la morphologie des fissures 
dans les poutres HI 1 et HI2 sous les charges 2P 10,0 ; 30,0 ; 45,0 tf. Ce sont des poutres 
à deux travées à section en T, appuyées indirectement au centre sur une poutre transversale 
à section rectangulaire. Les appuis aux extrémités transmettent les réactions directement 
sur les bords inférieurs des poutres. Pour «comparer les résultats, une poutre HQ 2 a été 
réalisée avec tous les appuis directs, donc transmettant les réactions sur les bords inférieurs. 
Les armatures longitudinale et transversale de ces poutres étaient identiques et la résistance 
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Fig. 6-24. Fissuration des poutres H11 et H12 d’après [56] 
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du béton semblable, de l’ordre de grandeur 0,,, — 350 kgf/cm?. L’armature transversale 
était composée d’étriers verticaux assurant le coefficient 7 — 0,80 dans la zone de l'appui 
central (zone 1). 

La figure 6-25 montre les contraintes dans les étriers dans la zone J. Il résulte de ces 
diagrammes que dans le cas d’un appui indirect (en allemand, indirektere Lagerung), les 
contraintes dans les étriers des poutres AJ 1 et HI 2 sont un peu plus grandes que dans la 
poutre HQ 2, d’où l’on conclut que la résultante des contraintes de compression dans la 
zone comprimée de la poutre est moins inclinée dans le cas de la transmission indirecte de 
la force concentrée. Par cette constatation le comportement d’une poutre chargée indirecte- 
ment semble se rapprocher du schéma du treillis fictif de MürsCH, lequel a supposé que les 
efforts dans les membrures comprimée et tendue sont horizontaux et, par conséquent, 
parallèles à l’axe de la poutre. 
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Fig. 6-25. Contraintes des étriers dans la zone Z pour 2P = 20 tf et 40 tf, d’après [56] 


La figure 6-26 représente la moyenne des contraintes en fonction de la charge dans 
quatre étriers dans la zone 1 des poutres en question. Il résulte de ces diagrammes que la 
différence entre les contraintes dans les étriers des poutres chargées indirectement et directe- 
ment est de l’ordre de 8 à 10 %. Selon l’opinion de LEONHARDT,' WALTHER et DILGER on 
peut calculer les contraintes dans les étriers des poutres chargées indirectement à partir de 
la formule 

D NE Te, 


œ, 


où, pour les poutres appuyées indirectement, on peut faire Tru — 0,030. 
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Dans leurs conclusions finales, LEONHARDT, 4000 
WALTHER et DILGER constatent, en se basant 
sur les essais de Stuttgart et sur des essais 
analogues effectués par T. HAGEBERG à Trond- 
heim, que dans les poutres appuyées indirecte- 
ment les contraintes dans les étriers sont plus 
petites que celles calculées d’après l’analogie du 
treillis de MÔrsCH. Indépendamment de cette 
conclusion, dans la poutre à deux travées, 
avec 7 == 0,80, la capacité portante complète 
n’était pas obtenue. Le moment de rupture 
dans la poutre HI 1, où on a observé la plas- 
tification des étriers, était inférieur de 15 % à ce- 
lui de la poutre HQ 2. Ceci indique que les pou- © y 
tres chargées indirectement doivent être munies 
d’un nombre plus élevé d’étriers que les poutres 
chargées directement. Les premières fissures 
obliques dans les poutres appuyées indirecte- 
ment s'ouvrent plus tôt, sous les contraintes o 
T = 0,022 à 0,029 ©. tandis que dans le cas d’un 
appui direct ty, — 0,031 0,,. L'inclinaison moy- Fig. 6-26. Contraintes des étriers dans la zone 
enne des fissures obliques dans ces deux modes 7 d'après [56] 
d’appui était égale à 39° environ. Les flèches des 
poutres HI 1 et HI 2 étaient supérieures de 8 % environ aux flèches de la poutre HQ É 
mais l’ouverture des fissures obliques était à peu près la même pour ces trois poutres. 

Ce problème a été examiné également par H. RüscH et T. BAUMANN [75], qui ont 
étudié des poutres à section rectangulaire. La disposition de la charge, l’armature et la 
nature des appuis sont représentés sur la figure 6-27. Dans ces poutres de 32 cm de hauteur, 
les zones tendues, de 20 cm de hauteur, ont été réalisées en béton de qualité B300 et la zone 
comprimée, de 12 cm de hauteur, en béton de qualité B600. Les valeurs de calcul et les 
résultats des essais sont présentés dans le tableau 6-1. La figure 6-28 montre la fissuration 
et les déformations maximales des étriers en fonction de leur position et de la charge. 

D’après leurs essais, RÜSCH et BAUMANN ont formulé la conclusion que dans les poutres 
caractérisées par l’élancement a/h, > 3,0, le mode d’application de la charge n’a d’im- 
portance que dans le voisinage immédiat de la force concentrée. Cette constatation con- 
cerne les poutres munies d’étriers concentrés aux points de croisement avec des poutres 
perpendiculaires, pour transmettre l’effort tranchant total T sur la zone comprimée de la 
poutre. Malgré une armature transversale suffisante (Aufhängebewehrung) assurant cette 
transmission, dans les poutres à charge indirecte la possibilité d’épuisement de la capacité 
portante augmente par suite des glissements des barres dans les ancrages (Verankerungs- 
bruch). Par conséquent, la longueur d’ancrage suffisante pour l'appui direct n’est plus 


suffisante dans le cas de l'appui indirect ; les auteurs de l'ouvrage [65] PARA dans 
ce cas l'emploi des crochets (Winkelhaken). : 
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Fig. 6-27. Disposition des charges et des armatures dans les poutres 64/1, 65/1, 65/2 et 65/3 


Après avoir considéré toutes ces opinions sur l’analogie du bs de MÔRSCH, on peut 
formuler les conclusions suivantes. 

1. L’analogie du comportement d’une poutre avec celui d’un treillis classique ne sa- 
tisfait qu’aux conditions d'équilibre en négligeant la condition d’incompatibilité. En consé- 
quence, un seul état d’équilibre est défini parmi tous les états possibles. 

2. L’armature transversale déterminée par l’analogie du treillis ne peut éliminer l’épui- 
sement de la capacité portante de la zone de cisaillement que dans le cas où les déforma- 
tions, déduites de la condition d’incompatibilité, ne dépassent pas les limites imposées 
par la déformabilité plastique du béton. 

3. L’analogie du treillis classique, malgré de nombreux défauts, est la plus générale 
et la plus simple parmi tous les schémas proposés jusqu’à maintenant. La disposition effec- 
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Fig. 6-28. Fissuration et déformations des poutres 64/1, 65/1, 65/2, 65/3 au dernier palier &e mise en charge 
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tive des efforts dans la zone de cisaillement est tellement complexe que la méthode simple 
de l’analogie avec un treillis classique a des avantages incontestables. 

4, Il est bien entendu qu’avec sa simplicité et sa vue générale du problème complexe 
du cisaillement, la méthode discutée mène dans de nombreux cas à l’emploi de quantités 
excessives de béton et d’acier. Souvent, on peut éviter la rupture de la zone de cisaillement 
en utilisant une armàture transversale beaucoup moins importante que celle calculée par 
la méthode du treillis de MGRsCH, car dans la plupart des cas ce schéma conduit à un 
coefficient de sécurité excessif. 

5. L’emploi rationnel de la méthode en question, en l’adaptant aux technologies 
modernes d’exécution (bétons vibrés, acier crénelé, bétons de haute résistance) exige 
l’application de divers coefficients de correction. Cela, à son tour, demande que le projeteur 
soit compétent dans le domaine du cisaillement et surtout qu’il soit informé de l’ensemble 
des résultats expérimentaux. 


6.4. CAPACITÉ PORTANTE LIMITE DE LA ZONE DE CISAILLEMENT 


La plupart des méthodes déterminant la capacité portante limite, et surtout des méthodes 
d'importance pratique, sont basées sur l’hypothèse de contraintes limites dans le béton 
et dans l’acier dans la section dite de rupture. On admet ici que la fissure oblique a telle- 
ment pénétré dans la poutre que celle-ci est divisée en deux parties avant l'épuisement de la 
capacité portante, ces parties étant liées entre elles par le béton de la zone comprimée non 
fissurée et, dans la zone fissurée, par les armatures qui coupent la fissure oblique. 

Dans cette situation, quand le volume de l’armature est insuffisant, la rupture est pro- 
voquée par l'acier pour ©, — ©}, ; dans le cas contraire, la rupture est due au béton qui, 
dans la section au-dessus de la fissure oblique, subit le cisaillement dit pur. En ce qui con- 
cerne l’armature, divers auteurs sont d’accord qu’à l’état limite de rupture les contraintes 
dans l’acier atteignent la limite d’élasticité et les efforts dans les barres sont dirigés suivant 
leurs axes. Le problème de la capacité portante de la zone non fissurée du béton au-dessus 
de la fissure oblique est beaucoup plus discutable. Afin d’éclaircir un peu cette question 
considérons d’abord les méthodes présentées précédemment au chapitre 4. 

BORICHANSKI en se basant sur les résultats de ses essais [11], a proposé de considérer 
l'effort tranchant transmis par le béton comme une fonction de l’angle &« d’inclinaison de 
la fissure oblique, et il a donné la relation suivante 


_ 0,15bh5, 


V, 
a cotæ 


Etant données la qualité du béton, l’aire de la section et la longueur de projection de la 
fissure, il obtient une valeur constante de P,. 

Cette hypothèse comporte des simplifications très avancées. Elle facilite largement les 
calculs, mais les résultats obtenus sont bien éloignés des valeurs effectives, d’autant plus 
qu’il est impossible de prévoir a priori ou de calculer avec précision la valeur de l’angle «. 
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Pour formuler ses conclusions et recommandations pour le dimensionnement BORICHANSKI 
utilisait exclusivement ses essais personnels qui, bien que très nombreux, ne peuvent pas 
être considérés comme universels. BORICHANSKI était probablement influencé par les essais 
préliminaires effectués sur des poutres en 
béton armé avec des fissures artificielles 
inclinées suivant un angle variable sur 
l’axe longitudinal (fig. 4-1). Il a, decefait, 
surestimé le rôle de cet angle aussi dans 
les essais fondamentaux, en choisissant 
la forme de l’armature (fig. 6-29). 

L’armature des poutres ainsi conçue 
permettait d'obtenir dans les essais div- 
erses inclinaisons, précédemment définies, 
des fissures obliques ; mais elle n’était DA 
pas sans influence sur la capacité por- 
tante des poutres, et il était plus difficile 
de formuler des conclusions. En général, 
on pourrait avancer la thèse qu’à la suite 
des essais arrangés d’une telle façon 
BORICHANSKI a proposé des conclusions 
trop optimistes et cela pour deux rai- 
sons. 

D'abord, la valeur F, obtenue dans les 
essais de BORICHANSKI est trop élevée. En 
conséquence, malgré l'adoption du coeffi- 
cient k — 0,15 à la place du coefficient 
expérimental kmoyen — 0,185, la solution 
basée sur cette valeur ne correspond pas à 
une sécurité accrue. 

Ensuite, il a été établi, d’après plusieurs 
autres expériences présentées dans le cha- 
pitre 5, que la valeur de V, dépend non 
seulement de l’angle « mais aussi, dans une 
grande mesure, des autres paramètres. 

Il n’est donc pas étonnant que K. et 
J. HRUBAN [36] au cours de leur vérifica- 
tion de la méthode de BORICHANSKI sur 
les poutres avec des consoles, représen- 
tées sur la figure 6-30, aient constaté que 
cette méthode donnait des valeurs trop 
élevées, par exemple pour la poutre du 
type B de 11,3% et pour la poutre du type 


C de 44,6 %. Fig. 6-29. Poutres dans les essais de BORICHANSKI 
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La formule de BORICHANSKI a été contrôlée également par IZ0Tov [41] sur la base de 
ses essais personnels et en utilisant les essais américains de MORETTO et CLARK. Les valeurs 
de V, trouvées dans les essais de IZOTOV étaient également plus petites que celles de Bo- 
RICHANSKI, mais les différences observées n'étaient pas si considérables que dans le cas des 











Fig. 6-30. Poutres à console dans les essais de K. et J. HRUBAN 


essais [36]. Cela était dû aux conditions favorables des expériences effectuées sur les poutres 
de petites dimensions (/ Æ& 220 cm) avec un élancement de cisaillement relativement peu 
élevé. La comparaison des résultats et la formulation des conclusions est plus difficile 
parce qu’une partie des poutres examinées par IZOTOV était munie d’armatures soudées. 

Il est à remarquer en outre que ni BORICHANSKI, ni K. et J. HRUBAN, ni enfin IZOTOv, 
n'ont considéré cette partie de l’effort tranchant V, qui est transmise par les armatures 
longitudinales et, par conséquent, ils ont obtenu une valeur V, artificiellement surestimée. 
La supposition V, — 0 n’est justifiée que dans les cas où une fissure se manifeste au niveau 
des armatures principales (fig. 3-12), ce qui n’était pas observé dans les essais en question. 

Dans le paragraphe 5.6 on a présenté les essais de JONES, WATSTEIN et MATHEY ainsi 
que ceux de KREFELD et THURSTON. Tous ces expérimentateurs ont constaté qu’une partie 
considérable de l’effort tranchant était transmise par les armatures longitudinales dans les 
zones comprimée et tendue. Par exemple, des essais de JONES de poutres munies de fissures 
artificielles obliques il résulte que dans la phase avant la rupture, dans une des poutres 
examinées, le béton transmettait 0,13 T, tandis que les barres tendues transmettaient 
0,3 T (fig. 5-82). Il est vrai que les résultats des essais discutés en 5.6 doivent être traités 
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avec une certaine réserve, car le nombre des expériences et des paramètres considérés était 
insuffisant, et les fissures obliques artificielles perturbaient également les résultats. Néan- 
moins, on peut supposer sur la base de ces recherches que la participation de l’armature 
longitudinale dans la transmission de l’effort tranchant n’est pas toujours négligeable. 
Cela signifie que la différence de 44,6 % entre les valeurs de V, calculée par la formule de 
BORICHANSKI et de PV, effective déduite des essais de K. et J. HRUBAN ne représente pas la 
limite supérieure de l’erreur. 

GYENGÔ (paragraphe 4.2) détermine la valeur de V, autrement, en supposant une incli- 
naison de 45° de la fissure oblique et en reliant la valeur limite de l’effort tranchant transmis 
par la Zone comprimée du béton à la hauteur de cette zone et, en conséquence, indirecte 
ment aussi au moment fléchissant. 

D’après GYENGÔ, une section transversale en béton en état de rupture peut transmettre, 
outre les contraintes 0, — 6;, également des contraintes considérables de cisaillement +. 
Dans cette méthode, la force F, est la somme des contraintes de cisaillement appliquées au 
béton comprimé au-dessus de la fissure oblique, et elle dépend linéairement de la résultante 
des contraintes N,.. Par conséquent, dans le cas où l’équilibre d’un élément est considéré 
séparément pour un effort oblique dû aux barres relevées et pour un effort vertical dû aux 
étriers, on peut déterminer d’une façon univoque les efforts NS et N°, ou bien N,, et Ne 
d’après les trois conditions d’équilibre (fig. 4-5). 

L'application simultanée des barres relevées et des étriers conduit à un système hypersta- 
tique avec une valeur surabondante intérieure. Pour obtenir une solution univoque il 
faut donc, outre les trois équations statiques, utiliser une équation supplémentaire déduite 
par exemple d’une condition économique ou géométrique. Une telle correction a été intro- 
duite par Visy (paragraphe 4.3) à sa méthode en employant la condition économique du 
minimum de consommation d’acier pour l’armature. 

Ces deux méthodes de Visy et de GYENGÜ, de même que la méthode de BORICHANSKI, 
ne donnent pas des résultats suffisamment conformes aux résultats expérimentaux pour 
des éléments en béton armé de forme arbitraire et soumis à différentes charges, car elles. 
sont basées sur des hypothèses simplificatrices nécessaires pour les applications pratiques, 
mais plusieurs facteurs importants sont négligés. Les formules données ne sont donc 
valables que dans les étroites limites des paramètres déterminées par les types d’éprouvettes 
adoptés pour les essais. 

GYENGd et VIsY admettent que dans la zone dite comprimée 


dy T—026 et Enux < 0,5 (fig. 4-6). 


Cette hypothèse n’est pas valable dans la zone où M et T' sont appliqués simultanément, car 
il a été démontré aux paragraphes 4.5 et 6.2 que la rupture du béton intervenait pour 
ox < 0 quand des valeurs élevées de + sont admises. De plus, les fissures obliques arrivent 
plus haut que les fissures dues à la flexion et elles pénètrent dans la zone comprimée des 
contraintes ©... 

La méthode de Bay est très originale (paragraphe 4.4) et diffère considérablement de 
celles qui sont employées le plus souvent. BAY ne considère pas l’état d'équilibre intérieur 
de la partie de poutre voisine de l’appui et séparée par une fissure oblique et il n’utilise pas 
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non plus le critère de résistance de Mon. La valeur limite de l’effort tranchant transmis 
par la zone comprimée du béton est déterminée en supposant une analogie entre l’état de 
contrainte de cette zone et les contraintes dans un angle d’un quadrant du plan élastique 
chargé par des forces N,, et V; dirigées suivant ses côtés (fig. 4-10 et 4-11). Il est à présent 
difficile d’estimer l’utilité de cette méthode pour la pratique car aucune vérification expé- 
rimentale n’a été réalisée. Toutefois, certaines hypothèses de BAY semblent être contestables. 
Dans une de ses simplifications fondamentales BAY a supposé que la contrainte calculée 
pour le côté vertical du quadrant élastique chargé à l’angle par une force N,,,4x Où bien 
par des forces N,, et-V, (fig. 6-31) correspond approximativement à la contrainte dans la 





Fig. 6-31. Contraintes à l’angle d’un quadrant d’un plan élastique 
souinis aux efforts N,, et W3 





Fig. 6-32. Influence de l’élancement de cisail- 
lement sur la valeur du rapport entre le moment 
de rupture par cisaillement et le moment de rup- 
ture par flexion 


section perpendiculaire à la face comprimée de la poutre en béton armé. Cette supposition 
implique que les forces appliquées à l’angle du quadrant élastique produisent les contrain- 
tes o, sur le côté vertical, d’où BAY a formulé l’équation suivante (4.36) 
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Cependant, si l’on considère l’état effectif, où N,. est appliqué au centre de gravité des 
contraintes o,, les contraintes de tension o, dues à la résultante de Nmax et Mk Sont nulles. 
Cela signifie que le côté gauche de la formule (4.36) est égal à zéro et le côté droit est 


Lee : 2V, n/2 
différent de zéro [pour Nos, < Nyxmex ON à + ET 
n’est pas valable. Malgré des hypothèses simplificatrices très avancées, la méthode de Bay 
donne dans certains cas des résultats proches des données expérimentales et des résultats 
de la théorie de la capacité portante de WALTHER, qui est basée sur des hypothèses plus gé- 
nérales (paragraphe 4.5). La concordance avec cette dernière est représentée sur la figure 
6-32. 


2) , donc le signe d’égalité 
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Fig. 6-33. Schéma des efforts intérieurs dans la zone de cisaillement, d’après ErDr 


Parmi toutes les théories d’état limite ultime de la zone de cisaïllement présentées dans 
le chapitre 4 on peut indiquer la théorie de WALTHER comme étant la plus générale et très 
utile pour les applications pratiques. Son avantage est le passage continu entre la rupture 
par flexion et la rupture par cisaillement. Cette théorie n’englobe pas la rupture produite 
par l’écrasement du béton dans la nervure par suite des valeurs élevées des contraintes 

principales de compression. 

La méthode de Goscny-BALAZS, présentée au paragraphe 4.6, a une importance plutôt 
théorique, et son application pratique ne peut pas être prévue. Par contre, la méthode de 
KANI, présentée au paragraphe 4.7, a des avantages pratiques, quoique l’analyse de la 
résistance de la: zone de cisaillement soit réalisée d’une façon très originale, de même que 
dans la méthode de Bay. 

Dans cette revue des théories de la capacité portante il faut mentionner également la 
méthode de Erpi [19] (fig. 6-33). Elle est proche de la méthode de GYENGÔ (paragraphe 
4.2) avec cette différence que ERDI réduit les contraintes maximales normales dans la zone 
de cisaillement en considérant l’application simultanée des contraintes ©, et 7,,. La valeur 
de la contrainte réduite est donnée par ERDI par la formule 


Ored — OK'Gcy1s (6.3) 
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et les valeurs des contraintes limites de cisaillement par la formule 


Ored a oK'Oey 

Po pe, 

où : w — 0,8 est le coefficient déduit du remplacement du diagramme parabolique des 
contraintes o, par un diagramme rectangulaire, 

K'— 0,815, un coefficient de réduction de la valeur maximale des contraintes nor- 
males à cause des contraintes de cisaillement dans les mêmes sections transver- 
sales, 

B — 5 à 6, un coefficient numérique. | 
De cette façon, pour les bétons faibles et moyens, nous obtenons d’après ERDI une 
valeur 


(6.4) 


Tn — 





0,8-0,815:0, 
te 


FR 0,115, 5 Ocyi À CR 


au lieu de 0,20; d’après GYENGÔ et Visy. 

Dans le chapitre 4 plusieurs autres théories et méthodes proposées n’ont pas été pré- 
sentées, par exemple les théories intéressantes de PALOTAS [65] et de JAGER [38] basées 
comme celle de WALTHER sur le critère de résistance de Mon. La figure 6-34 montre la 
répartition des contraintes normales et tangentes dans une section de rupture d’après 
PALOTAS. 


Tomax 


To 





Fig. 6-34. Répartition des contraintes dans la section transversale passant par l’extrémité 
de la fissure oblique, d’après PALOTAS [65] 


Pour compléter l’exposé sur les méthodes de la capacité portante il est utile d’indiquer 
ici également quelques formules empiriques les plus importantes, proposées par les cher- 
cheurs américains. Ces formules permettent de calculer les valeurs des moments de rup- 
ture par cisaillement ou des moments de fissuration ; les formules sont données pour les 
valeurs réduites des moments m,, ou my. | 
MorETTo {61]: 


un 0,875a 
CE hoey 


où K est un coefficient expérimental. 


(Ko, Qe+0,10e,1+3500), (6.5) 
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CLARK [16]: 
— 430 TE +0, 1054153 Vas (6.6) 
Ceyl 
LAUPA, SIESS, NEWMARK [48]: 
à 6,4: Gey1 Do Que 
Meu = Ë (57 se] | I Be) , (6.7) 


où Ë — L = (on) ?+2cœn—n ; 


les valeurs de # peuvent être tirées de la formule de JANSEN [391 : 














SE 700 | 
Ocyt 
Jones [40]: 
er ©, 0! 
Meu = (07 ne Con + s) (+ 8e) (6.8) 
MorRoOW-VIEST [62]: 
+) | 
Dee 0,875a 03784 10,06 69 
V Gest ar-—— +10 | ? 
noh 


où ar est la distance entre le début de la fissure oblique et l'appui; 
WHITNEY [84]: 


0,875a 
Oeyih 





z\* 
Mp = 3,57+-0, 26 Mi 1/4) ; (6.10) 
Be 
où M9 est le moment fléchissant ultime de calcul, 
a’, la distance entre le bord du poteau et l'appui (fig. 5-75); 
BRESLER-PISTER [14]: 


mn 


0,1ak, 
h 





Moy — 


2 a. 
Lo. 6247, soft re }- 8,46 (Sa) FE (6.11) 


cyl \ Ocyl 


# 


où k, = &, 





red 


tandis que 0, pour on > 210 kgf/cm? peut être calculé par la formule de HOGNESTAD: 


Mon 
red —  235+on cyls 


*) Les formules ont été établies pour les poutres sans. armature transversale. 
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MoopY, VIEST, ELSTNER, HOGNESTAD [60]: 





&0 &0! N,,e' 
Moy = I [1—K = ay ; 6.12 
4 Ocyi . kiks Ocyl F kiks Ocyl ( ) 


où : Æ1, k2, k; sont des coefficients empiriques, 
k;, — 0,42, 





kik3 — 1,211—0,0485 63 (relation valable pour 140 kgf/em? < o.,1 < 420 kgf/em?), 


©, sont les contraintes dans l’armature, déterminées approximativement par la formule : 


DE, -=— 
kik; Oeyl 


Ca — 0,729 | 6,9:10-4E, Ph en ù (6.13) 


e’ est la distance entre l’appui et la force N,.. 

Toutes les formules empiriques présentées ci-dessus ont été proposées sous des formes 
un peu différentes par leurs auteurs et elles permettaient de déterminer directement les 
valeurs limites de l'effort tranchant ou du moment fléchissant, ou bien dans le cas de la 
théorie classique, de calculer les valeurs des contraintes maximales de cisaillement de fissu- 

ration et de rupture. Ces formules ont été transfor- 
























































080 = mées ici pour exprimer les valeurs des moments 

| U réduits*) 
00 |-— T FA - M 
bh?oey 

+ | | et pour pouvoir ainsi comparer facilement les résultats 
1% calculés. 

cost Æ Les diagrammes de la figure 6-35 représentent 

5 {oi l'influence de la section relative des étriers verticaux 

S 58 LA. LL sur le moment réduit de rupture par cisaillement cal- 

! ! | | | culé d’après les formules de MORETTO, JONES, CLARK 

sé | T- | et LAUPA. Nous voyons que les divergences sont consi- 

dérables à partir même de &, — 0. Les valeurs ma- 

020 ra | ximales de m,, sont obtenues par la formule de Mo- 

à | RETTO (6.5) établie pour des poutres munies d’étriers 

DE soudés aux barres de l’armature principale. CLARK 

a supposé une relation parabolique entre la section 

relative de l’armature transversale et le moment 


0 950 100 ue ss : 
dy V réduit de rupture par cisaillement m,,; les trois 


| : ; autres chercheurs ont admis des relations linéaires. 
Fig. 6-35. Influence de l’aire relative de 


l’armature transversale sur les valeurs 
é De #) Les formules (6.5) à (6.12) ont été données dans l’ouvrage de HAUGLI 
du moment réduit de cisaillement (DAfSt, cahier 145). 
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CLARK, comme d’ailleurs MORETTO, BORICHANSKI, MOODY et autres, ne tient pas 
compte de l’influence positive des étriers sur la résistance de la zone comprimée du béton, 
cela étant en contradiction avec les résultats des essais analysés au chapitre 5. Par consé- 
quent, il est incorrect, d’après l’auteur, de dimensionner les étriers en se basant sur les 
formules déduites exclusivement des contraintes mesurées dans les étriers. D’une façon 
indirecte l’influence des étriers sur la capacité portante a été considérée par JONES et LAUPA 
dans leurs formules. 

Nous avons déjà pu constater sur les figures 6-1, 6-2 et 6-3 au début de ce chapitre que 
la dispersion dès courbes déduites des formules (6.5) à (6.12) est même plus importante 
que celle montrée par la figure 6-35. Cette dispersion est produite par le fait que les cher- 
cheurs particuliers ont réalisé leurs expériences sur des poutres différentes, avec des ar- 
matures longitudinales et transversales différentes, et soumises à des charges différentes. 
En conséquence, chaque formule donne des résultats corrects, mais leur application doit 
être limitée aux cas où les éléments seront voisins de ceux qui ont servi de base pour 
l'établissement des formules en question, au moins en ce qui concerne leurs forme, armature 
et mode de mise en charge. 

Les poutres examinées par MORETTO ont été représentées sur la figure 5-55, et les 
poutres de MORROW-VIEST, sur la figure 5-75. Les autres poutres essayées par les auteurs 
des formules (6.5) à (6.12) sont représentées sur la figure 6-36. 
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Fig. 6-36. Poutres en béton armé examinées dans les essais américains: a) poutres étudiées par Moopy, 
VIEST, ELSTNER et HOGNESTAD, b) poutres étudiées par CLARK, c) poutres étudiées par LAUPA, SIESS et NEW- 
MARK, d) poutres étudiées par FELDMANN et SIESS 
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En résumant toutes ces considérations sur les méthodes de calcul de la capacité portante 
de la zone de cisaillement, on peut constater que malgré un nombre considérable d’ouvra- 
ges publiés par des théoriciens et par des expérimentateurs on n’a pas réussi à créer une 
théorie généralement valable et utile pour les besoins pratiques. Même la théorie de WaAL- 
THER, qui peut être considérée comme la plus juste parmi toutes celles qui ont été propo- 
sées jusqu’à maintenant, n’est pas générale. Probablement, nous devrons bien longtemps 
encore employer des méthodes de validité limitée et basées sur des hypothèses simplifi- 
catrices très fortes. Malgré cette critique des méthodes présentées du calcul de la capacité 
portante, il faut remarquer qu’on peut les employer utilement dans la pratique après avoir 
introduit plusieurs coefficients et conditions, et que les résultats ainsi obtenus seront dans 
de nombreux cas proches des valeurs effectives. Selon l’opinion de l’auteur, il est également 
possible de rendre la méthode classique de MôrsCH plus utile dans la pratique en y intro- 
duisant quelques améliorations ; elle peut même devenir meilleure que certaines méthodes 
d’état limite, souvent très compliquées. 

Sur la base de la présente revue des méthodes proposées on peut constater que le 
problème reste insoluble par les méthodes théoriques, même en y formulant le mécanisme 
de rupture d’une façon exacte. Cela est lié principalement au fait que le béton est un ma- 
tériau hétérogène, dont les propriétés à la compression et à la traction sont très différentes. 
La diversité des armatures, les conditions variables d’adhérence et l’état complexe de 
contraintes produit par la fissuration, créent des difficultés supplémentaires. En ces cir- 
constances, les études du problème du cisaillement resteront encore, pendant un laps de 
temps difficile à déterminer, du domaine semi-empirique. 


6.5. SECTION TRANSVERSALE MINIMALE D’UNE POUTRE EN BÉTON ARMÉ 
RELATIVEMENT AUX CONTRAINTES DE CISAILLEMENT 


Le problème posé a été discuté au paragraphe 5.5 sur la base de certaines recherches 
américaines, françaises et allemandes. Nous allons considérer maintenant la possibilité 
des applications pratiques des résultats des études expérimentales afin de pouvoir éventuel- 
lement corriger les prescriptions réglementaires dans ce domaine. Les règlements en 
vigueur dans la plupart des pays européens exigent une augmentation de la section trans- 
versale quand la valeur de 7, calculée par la formule de MÔRSCH 7, — _ dépasse la ré- 
sistance du béton à la traction. Cette condition doit permettre d’éviter des fissures obliques. 
En réalité cependant, les fissures obliques peuvent s’ouvrir beaucoup plus tôt, à cause des 
contraintes o, dont la valeur absolue est égale au moins à 7, (fig. 5-81). D’après les essais 
de MCHENRY (fig. 6-5) les contraintes 0,,,, peuvent être réduites ainsi jusqu’à la valeur 
de 0,9”. Si l’on considère, sur la base des autres essais indiqués par la figure 6-6, cette 
réduction comme trop grande en y mettant le coefficient 1,0 à la place de 0,9, les contraintes 
dues au retrait et souvent négligées s’ajoutent et accélèrent l’ouverture des fissures ob- 
liques. De toute façon, les fissures obliques s’ouvrent sous des contraintes T, souvent 
beaucoup plus petites que 0’. Il y a donc une question qui se pose : cette condition ne 
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doit-elle pas être supprimée dans les règlements et remplacée par une condition de l’ouver- 
ture admissible d’une fissure oblique ? Dans ce cas la valeur de 76, serait très augmen- 
tée. 

Cette voie a été choisie dans le règlement pour les projets des structures en béton et 
en béton armé [87] préparé en 1963 en U.R.S.S. et destiné aux pays du C.A.E.M.* La 
valeur de 7*,, dans ce règlement est deux fois plus élevée que la valeur indiquée par DIN 
1045 ; elle peut être calculée par la formule (5.11) donnée au chapitre 5 


0 = 0,250$bh, 


où oc? désigne la résistance de calcul du béton, égale au produit de la résistance réglemen- 
taire par les coefficients dits de condition d’exploitation. 

Des les expériences présentées au chapitre 5 il résulte que la valeur T*,, dépend non 
seulement des dimensions de la section transversale de l'élément et de la qualité du béton, 
mais également du volume et de la nature de l’armature transversale, du volume de l’ar- 
mature longitudinale, de l’élancement de cisaillement, de là forme des sections transver- 
sales, du mode de charge et d’autres nombreux facteurs. Sans doute [a capacité portante 
de la zone de cisaillement dépend essentiellement du volume et de la nature de l’armature 
transversale. En conséquence, à mesure qu’on augmente la valeur de T*,, on se rapproche 
forcément de l’armature correspondant à 100 % de cisaillement, conformément aux indi- 
cations de MÔRsCH. Il est cependant à rappeler que l’accroissement de la capacité portante 
d’un élément dans la zone d’action simultanée de T'et M n’est pas proportionnel au volume 
de l’armature transversale, cela étant prouvé par les essais américains effectués dans les 
années 20 (chapitre 5.3.2, fig. 5-44) et confirmés ultérieurement par les essais de LEo- 
NHARDT et WALTHER (fig. 5-58). En considérant le rôle de l’armature transversale il faut 
également tenir compte du fait que la capacité portante dépend dans une large mesure du 
nombre d’armatures longitudinales. Ces barres, arrêtées conformément au diagramme des 
moments fléchissants, diminuent la capacité portante de la zone de cisaillement. Ce 
phénomène a été bien compris par MÔRSCH qui a recommandé de conduire au moins 1/3 
des armatures principales jusqu’à l’appui. L'influence du nombre et de l’adhérence des 
barres principales au béton sur la capacité portante de la zone de cisaillement a été 
considérée ou même un peu surestimée par DOROCHKIEVITCH [18], qui lui a subordonné 
la valeur F, 


V, = TeritZPas (6.14) 


où Ter: est une valeur déterminée expérimentalement, égale à 14 kgf/cm? pour des barres 
lisses et égale à 19 kgf/cm?pour des barres crénelées dans le cas de 0, — 100 kgf/cm? ; 
Pa désigne le périmètre d’une barre de l’armature principale ; z est le bras de levier du 
couple des forces élastiques. D’après DOROCHKIEVITCH, l'augmentation de la résistance 
du béton de 50 kgf/cm? correspond à un accroissement de 7,,; de 1 kgf/cm?. 

Le parti de DOROCHKIEVITCH est basé, bien entendu, sur une simplification poussée 
du problème, et dans cette méthode plusieurs facteurs importants mentionnés au chapitre 
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5 sont négligés. Par conséquent, cette méthode, de même que les autres, ne peut pas être 
considérée comme générale, bien que, conformément à la vérification réalisée dans l’ouvrage 
[18], dans certains cas elle donne des valeurs proches des valeurs effectives. 

Les diagrammes de la figure 6-37 représentent la relation entre la capacité portante rela- 
tivement au cisaillement et la section relative de l’armature longitudinale, d’après les 
essais de Moopy [59] et de LOENHARDT et WALTHER [51]. Les divergences relativement 
importantes dans les résultats obtenus sont dues non seulement aux valeurs différentes 
du rapport L mais également aux différences dans les dimensions et les formes des élé- 
ments étudiés. 

Il résulte des essais américains effectués dans les années 20 [77] et des études plus 
récentes de LEONHARDT et WALTHER que, dans les poutres en forme de T, l’accroissement 
de la force de rupture P, produit par une augmentation de la largeur b, de la nervure était 
moins rapide que cette augmentation imposée par le programme d'essai (fig. 6-38). Cela 
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Fig. 6-37. Capacité portante au cisaillement en Fig. 6-38. Influence de la largeur de la nervure sur 
fonction de l’aire relative de l’armature longi- la valeur de l’effort tranchant de rupture (LEONHARDT 
tudinale d’après les essais de LEONHARDT et et WALTHER) 

WALTHER et les essais de Moopy Î1— poutres sous une charge uniforme 2— poutres sous 


une charge constituée par deux forces concentrées 

indique que dans les sections minces en T les valeurs de th, peuvent dépasser de 20 % 
les valeurs correspondantes dans les sections rectangulaires. L'augmentation de th 
est ici justifiée par la participation du hourdis. En conséquence, une jonction convenable 
doit être assurée entre la nervure et le hourdis. La meilleure méthode consiste dans l’intro- 
duction des étriers dans le hourdis ou dans le soudage des étriers aux barres du hourdis 
situées perpendiculairement à l’axe de la nervure. 

Les figures 6-39, 6-40 et 6-41 montrent les valeurs de T*,, d’après le règlement polonais 
en vigueur PN-56/B-03260 et le règlement du C.A.E.M.* comparées avec les résultats 
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des essais de CLARK. On voit que toutes les valeurs de TX, calculées selon le règlement 
polonais sont très inférieures aux valeurs de T, trouvées par CLARK. Par contre, un nombre 
élevé de résultats expérimentaux se trouve au-dessous des valeurs de T*,, indiquées par le 
règlement du C.A.E.M. Cela indique que dans ces cas la rupture des poutres correspondait 
à un effort tranchant plus petit que celui calculé d’après ce dernier règlement. Les valeurs 
de T#,. données par le règlement du C.A.E.M. n'étaient dépassées par les valeurs expéri- 
mentales de l’effort tranchant de rupture que dans le cas d’armatures transversales et 
longitudinales fortes, les armatures longitudinales dans les essais de CLARK étant amenées 
jusqu’à l’appui sans réduction. Si, au surplus, nous considérons le fait que CLARK a étudié 
des poutres relativement petites dont l’élancement de cisaillement était peu élevé et qu’il 
s'agissait d’essais de courte durée, on doit formuler la conclusion que la valeur de T#,, 
indiquée par le règlement du C.A.E.M. ne peut pas être appliquée d’une façon générale 
avec la seule limitation que les ouvertures des fisssures obliques ne doivent pas dépasser 
des valeurs définies. Nous ne savons pas, cependant, calculer ces ouvertures. Les valeurs 
de T*,, d’après DIN 1045 sont du même ordre de grandeur que celles indiquées par les 
figures 6-39 et 6-40 d’après le règlement polonais. 
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Fig. 6-39. Valeur de T4,x d’après le règlement polonais PN-56/B-03260 et le 
règlement du C.A.E.M. comparée avec les résultats des essais de CLARK 
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Fig. 6-40. Valeur de T£,x d’après le règlement polonais PN-56/B-03260 et le règlement 
du C.A.E.M. comparée avec les résultats des essais de CLARK 


L'analyse de la formule de T*,., d’après le règlement du C.A.E.M., eu égard aux ré- 
sultats expérimentaux, permet de constater que l’augmentation de valeur de Tk,, par 
rapport à la méthode classique est justifiée. Toutefois, une augmentation de T*,. tellement 
importante exige de tenir compte non seulement des relations entre ces valeurs et la ré- 
sistance du béton ou les dimensions de la section, maïs aussi du pourcentage de cisaille- 
ment transmis par l’armature transversale et, éventuellement, par l’armature tongitudinale, 
ainsi que de l’élancement de cisaillement et de la forme de la section. Si l’on néglige ces 
facteurs, on peut rencontrer dans certains cas un épuisement brusque de la capacité por- 
tante et, au surplus, sans avertissements préalables. Ce danger n’existerait pas si l’on suivait 
les règlements actuels PN-56/B-03260 et DIN 1045, rédigés avec des marges de sécurité 
importantes. 

Afin de réaliser un dimensionnement plus rationnel des éléments en béton armé rela- 
tivement au cisaillement en conservant la sécurité indispensable, les projets d’une rédaction 
nouvelle des règlements DIN 1045 et DIN 4224 publiés en 1968 proposent d’admettre un 
schéma fictif du treillis classique à inclinaison variable des bielles comprimées. Un tel 
treillis permet de tenir compte d’un angle inférieur à 45° en réduisant la valeur de calcul 
des contraintes de cisaillement Tes. 


Dans les éléments fléchis la contrainte de cisaillement +, calculée pour la phase 77 


: I . : 
représente la valeur de calcul. Dans les éléments minces ( > Jde hauteur utile variable, 


soumis à un moment et à un effort longitudinal, la valeur de calcul des contraintes de 
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cisaillement dans la zone située entre l'axe neutre et l’armature tendue est déterminée 
d’après la formule suivante 








Tea ê 
To — put (6.15) 
où : 
e M, 
Tred — tgy = T— h ga (6.15a) 
et 
M, = M-—Ny., (6.15b) 


N exprime la compression, d’où le signe moins. 
Les autres grandeurs dans les formules (6.15) sont indiquées sur la figure 6-42. 


I : x à L £ : 
Dans les poutres courtes (< 8 | soumises à une charge uniformément répartie, ou 


bien pour T< 2 h sous des charges concentrées, on peut, conformément à DIN 1045 p. 


17.3.1.1., employer la valeur AT pour le calcul, avec 
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Fig. 6-41. Valeur de T£x d’après le règlement polonais RÉNORERS et le règlement du C.A.E.M. com- 
parée avec les résultats des essais de CLARK 
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k — gr? dans le cas d’une charge répartie, 
k — ee dans le cas d’une charge concentrée. 


Dans les cas d’un appui indirect ou d’une charge indirecte par des forces concentrées il 
faut remplacer le coefficient X par 


1+4k 
gt 


Si l’on doit employer la valeur de calcul des contraintes de cisaillement dans la zone com- 
primée, les contraintes principales de traction seront calculées par la formule 


Ox , ©: 3 
A= + (x) + Ta (6.16) 


T, red S 
# | 6.17 
Toa b, Le ( ) 
I; désignant le moment d’inertie dans la phase II. : 
Dans le cas d’une section en forme de T avec des membrures supérieure et inférieure 
fortes et une âme mince (fig. 6-43), il suffit d'appliquer la formule approximative suivante 








To = FE L (6.18) 
dt [a - es. (6.19) 
M 
Tea = TN (ent _ te) AU (6.20) 


axe de lele- 


ment consi- 
deré dans les 
calculs 





Fig. 6-42. Efforts et moments appliqués à un Fig. 6-43. Efforts et moments appliqués à un 
‘élément différentiel de la zone d’appui de la élément différentiel de la zone d’appui de la 
poutre poutre en forme de double T 
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N est muni du signe négatif, comme précédemment. 
Pour déterminer les contraintes principales de traction o, on peut employer la formule 
(6.16) en y portant les valeurs calculées de 6,,;, dans l’âme pour la phase 7 supposée. 

Dans les éléments soumis à la flexion et à la traction on peut négliger l’influence de 
l'effort de traction quand la ligne des contraintes nulles, calculée pour la phase 77, reste 
à l’intérieur de la section. Si cette ligne sort de la section, les contraintes principales de 
traction doivent être calculées dans la phase Z pour le centre de gravité de la section. La 
valeur de w, ainsi déterminée doit être considérée comme la valeur de calcul de +, qui ne 
peut pas dépasser les limites imposées du tableau 6-2 pour les contraintes de cisaillement. 
En ce qui concerne l’armature transversale dans la section soumise à un effort de traction 
N, celui-ci est négligé, et l’armature transversale est calculée pour pouvoir transmettre la 
contrainte tangente déduite de l’effort tranchant T. 

Pour la contrainte to, déterminée par les procédés décrits ci-dessus, les valeurs limites 
sont indiquées dans le tableau 6-2 où les zones définies correspondent aux divers types 
d’armature transversale. 


TABLEAU 6-2 


Valeurs limites des contraintes de cisaillement +, en kgf]cm? sous la charge de service 
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Dans la zone 2 (pour les dalles to11 < To < To2 €t pour les poutres T5:2 < To < To), 
la valeur de calcul 7, peut être diminuée pour le dimensionnement de l’armature transversale 
jusqu’à la valeur 7 selon la formule 


T=—.-, (6.21) 


Cette réduction ne peut pas être admise dans les sections soumises à une traction avec 
excentricité où la section totale est tendue. 
Dans la zone 3 (to: < To < Tos) il faut calculer l’armature en considérant 7 — +,, 
c’est-à-dire il faut prévoir l’armature complète transversale (7 — 1,0). 
Dans les zones 2 et 3 (tableau 6-2) l’effort de traction N° corespondant à l’unité 
de longueur de la poutre doit être calculé, d’après l’ouvrage 








Me [89], à partir du schéma indiqué sur la figure 6-44. 
, Tbo 
a 75 ÉoNE (6.22) 
Par conséquent, pour les étriers verticaux nous obtiendrons 
Nr (6.23) 
Fig. 6-44. Disposition ap- En considérant les efforts ainsi calculés nous devons cal- 


proximative des efforts près culer l’armature transversale avec la condition: 
de l’axe neutre dans la zone 
d'appui ok < 2400 kgf/cm?. 


6.6. MORPHOLOGIE DES FISSURES DANS LA ZONE DE CISAILLEMENT 


Il découle des données expérimentales présentées au chapitre 5 que les dimensions d’une 
poutre, la forme de sa section, l’élancement de cisaillement, la nature de la charge et le 
type d’armatures transversale et longitudinale, influent ensemble d’une façon importante 
sur la morphologie des fissures. Chacun des cinq types d’épuisement de la capacité portante 
d’une poutre en béton armé (fig. 5-1 à 5-5) correspond à une répartition caractéristique 
des fissures, conformément au paragraphe 5.1. La valeur de la contrainte r,,, produisant 
la première fissure oblique dépend principalement de la résistance du béton, et l’armature 
transversale n’influe que très peu sur la valeur du moment fléchissant de fissuration dans la 
zone de cisaillement. Après l’ouverture des premières fissures obliques la situation est 
différente et l’armature transversale dans la phase JJ influe considérablement non seule- 
ment sur la capacité portante de la zone de cisaillement mais également sur la largeur et la 
longueur des fissures obliques, ainsi que partiellement sur leur forme. L’instant de l’ouver- 
ture de la première fissure oblique est difficile à observer à moins d’admettre la proposition 
de LEONHARDT et d’identifier cet instant avec un changement brusque des contraintes dans 
les étriers (fig. 5-62). Celui-ci est relativement facile à enregistrer dans les essais au labo- 
ratoire en utilisant un dispositif électronique de mesure. 
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Conformément à une tendance générale d'augmenter T*,, le problème d’un calcul 
correct de l’ouverture des fissures obliques devient important. Il faut rappeler ici la for- 
mule de BORICHANSKI, admise dans le règlement du C.A.E.M. Pour établir cette formule 
BORICHANSKI s’est basé sur la relation connue | 


Far rar (6.24) 


En admettant un coefficient de correction Ÿ, pour les fissures obliques, nous obtien- 
drons 


oùlro 
fs res L- e 





Pos | (6.25) 


où : oŸ est la contrainte dans les armatures principales sous la charge réglementaire, 

£a la déformation unitaire de l’armature, 

E,, le module d’élasticité de l’acier, 

f, l'ouverture de la fissure, 

l;, l’espacement des fissures dans un élément soumis à la traction axiale, 

l> lespacement des fissures obliques. 

Dans la théorie de MURACHEV [64] l’espacement des fissures dans un élément soumis 

à la traction axiale est 





CA] 
L = 45 (6.26) 
où 7 est un coefficient qui exprime l’adhérence de l’acier au béton. 

L’espacement des fissures obliques n’est pas identique à l’espacement des fissures dans 
un élément soumis à la traction axiale. Par conséquent, BORICHANSKI a corrigé la formule 
(6.26) en augmentant l’espacement des fissures obliques de 33 % par rapport à l’élément 
sous tension axiale. L'influence des étriers et des barres relevées a été prise en considéra- 
tion par l'introduction dans la formule déterminant la valeur de /;, de la somme algébrique 
des aires relatives de ces deux types d’armature transversale. Finalement, la formule (6.26) 
modifiée pour les fissures obliques prend la forme 








4 dr 1 
Vo = de se She. (6.27) 
3 pe D) 
Mo d, Mo do 
où : d, est le diamètre des armatures (en général), 

d,, le diamètre des étriers, 

do, le diamètre des barres relevées, 

©, la section relative des étriers verticaux (o. == qu) à 


= : : SU À, 
&o, la section relative des barres relevées (o = SE ; 
0 
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Mo> No Sont des coefficients exprimant la qualité de l’adhérence des étriers et des barres 
relevées au béton, égaux à 1,0 pour les barres lisses et à 0,7 pour les barres crénelées. 
Dans la formule (6.25) le produit oŸ, a une valeur inconnue, qui peut être calculée, 
d’après BORICHANSKI, pour les barres relevées par la relation empirique 
T\ \? 
D. oN — kQ, FF : (6.28) 


Dans cette formule le coefficient 4 doit tenir compte de la diversité des contraintes dans les 
étriers, et Test un effort tranchant de rupture, transmis par le béton et par les étriers peu 
avant l’épuisement de la capacité portante. L’effort T est calculé par la formule (4.8) de 
BORICHANSKI, présentée précédemment 

T = y/0,6h2b5,q,. 


Pour établir la formule (4.8) on a admis que, dans la phase de rupture, les étriers, où 
les contraintes atteignent la limite d’élasticité Q.., transmettent sur l’unité de longueur de 
la poutre un effort constant 


MSG 02 
q, = eue — D,bQue; 


d’où l’on a 





0, =... (6.29) 


@,b 
En portant les relations (4.8) et (6.29) dans la formule (6.28) nous obtiendrons 
1 (T"y 
0,6 b?h?25,0, 
Si l’on admet, d’après BORICHANSKI, le coefficient expérimental k — 2,4 et si l’on 
introduit la notation 


Po —=k (6.28a) 


TN 
“bh” 


on obtient la formule (6.28a) sous la forme suivante 


Lo = 


2 
Po — 4,0 +. (6.28b) 
bVv 





En multipliant la résistance de calcul 4, par le coefficient 0,55 nous obtenons la résis- 


tance 0Ÿ, et la formule (6.28b) devient 
tÈ 
où = 22 —. (6.28c) 


OO 





Nous portons la formule (6.28c) dans (6.25) et nous obtenons une formule pour cal- 
<culer l’ouverture des fissures obliques dans les poutres munies d’étriers verticaux 





2 
Fe ts (6.30) 


T0 = Ju 
0h Ea@ 
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et dans les poutres munies d’une armature transversale composée d’étriers et de barres 
relevées 


D2r2 


REG Fa) a 


Ja 


où l;, est la distance entre les fissures obliques calculée par la formule (6.27). 
Le règlement du béton armé du C.A.E.M. indique les conditions suivantes pour les 
ouvertures admissibles des fissures obliques : 


pour T< 0,150%bh, on a f, — 0,25 mm, 
pour T'> 0,20ÿbh, on a f, = 0,15 mm. 


Ce règlement permet de calculer l’armature transversale par n’importe quelle méthode, 
à condition que l’ouverture des fissures calculée par la formule (6.31) soit, au maximum, 
différente de 20 % des valeurs indiquées ci-dessus. Ainsi, d’après cette prescription, la 
formule (6.31) devient le critère principal pour déterminer si l’armature transversale a été 
calculée correctement. Par conséquent, il est important que cette formule soit conforme 
aux résultats expérimentaux, non seulement à ceux qui ont été à la base de sa détermina- 
tion, mais également à ceux des autres recherches expérimentales. Nous allons vérifier la 
formule (6.31) d’après les essais de LEONHARDT et WALTHER, caractérisés par leur préci- 
sion et l’exactitude des mesures. 

Les figures 6-45 et 6-46 représentent les diagrammes des ouvertures des fissures obliques 
en fonction du pourcentage de l’armature transversale, déterminés d’après les essais [53] en 
employant la formule (6.31). Nous voyons, cependant, que les résultats obtenus d’après le 
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Ouverture maximale des fissures en 














Fig. 6-45. Ouverture des fissures dans les poutres de 0, — 225 kgf/cm? d’après la formule du règle- 
ment du C.A.E.M. et d’après les essais de LEONHARDT et WALTHER - 
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règlement du C.A.E.M. sont assez différents des valeurs effectives. On trouve une concor- 
dance relativement bonne pour le béton de résistance sur prismes 0,, — 225 kgf/cm? 
avec le cisaillement transmis partiellement par l’armature (7 & 0,5 à 0,8). Dans le cas 
d’une armature transversale faible (7 Æ 0,3) la formule (6.31) donne une valeur d’ouver- 
ture trop élevée de 30 % environ, et dans le cas de 7 # 1,0 on a des valeurs trop faibles de 
100 % environ. 

Pour le béton de résistance 0, — 300 kgf/cm? les résultats calculés différaient encore 
plus des données expérimentales (fig. 6-46). 

En vérifiant la formule (6.31) sur les poutres continues représentées dans le tableau 
5-8, on a obtenu des résultats analogues. On a constaté que cette formule donnait de meil- 
leurs résultats pour des poutres de section rectangulaire que pour des poutres en forme de 
T. La formule (6.31) ne peut pas être appliquée pour les poutres armées principalement par 
des barres relevées avec peu d’étriers, car dans ce cas les différences peuvent atteindre 
même plus que 300 %. 

On peut constater à la fin de cette analyse que d’après les essais de LEONHARDT et 
WALTHER la formule (6.31) doit être corrigée. Cette correction sera possible sur la base de 
recherches expérimentales ultérieures, concentrées surtout sur le problème de Ja morpho- 
logie des fissures dans la zone de cisaillement. 

Dans les poutres munies d’étriers verticaux ou de barres relevées, les fissures obliques 
dans la zone de cisaillement ont des ouvertures plus larges que les fissures verticales dans 
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Fig. 6-46. Ouverture des fissures dans les poutres de 0, = 
= 300 kgf/cm? d’après la formule du règlement du C.A.E.M. 
et d’après les essais de LEONHARDT et WALTHER 


la zone de M... Cette situation peut être changée par l’emploi d’étriers obliques très 
serrés. En général, on peut dire que plus l’armature transversale est dispersée dans la section 
parallèle à l’axe longitudinal de la poutre et plus l’armature est dirigée suivant les contraintes 
principales de traction, plus petites sont les ouvertures des fissures obliques et, malgré le 
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fait que le nombre de celles-ci augmente, plus diminue la somme de leurs ouvertures dans 
Ja longueur de la zone de cisaillement. Dans ces cas, de même que dans les éléments fléchis, 
on peut supposer une extensibilité plus élevée des bétons armés, [26]. La saturation d’un 
élément par des armatures de diamètre important avec le béton mal serré donne des ré- 
sultats négatifs sous la forme de fissures aux ou- 
vertures très importantes. Ce phénomène a été ob- 
servé par LEONHARDT dans les poutres continues au 
voisinage des appuis centraux, où, sous la charge 
de service, l'ouverture des fissures était de l’ordre 
de 0,6 mm, donc quatre fois plus grande que dans 
les travées. La même situation apparaît dans les 
poutres en forme de T, où, avec des barres sortant 
de la nervure, on a une concentration considérable 
de Tl’armature au-dessus de l’appui. Dans ces cas, 
afin d’éviter des fissures à ouverture très large, il Fig. 6-47. Disposition des armatures prin- 
faut, suivant les indications de LEONHARDT, situer cipales au-dessus de l’appui d’une poutre 
une partie des armatures dans le hourdis en dehors  ©ntinue : a) incorrecte, b) correcte 
de la nervure (fig. 6-47). 

L'ouverture maximale des fissures obliques dans la zone de cisaillement se manifeste 
à peu près à mi-hauteur de la nervure ; par contre, au niveau des armatures principales 
l'ouverture de ces fissures est égale à celle des fissures dues à la flexion. Ce n’est que dans le 
cas d’un glissement de l’armature principale que l’ouverture des fissures obliques près du 
bord tendu de la poutre peut atteindre une valeur maximale. L'ouverture des fissures à 
mi-hauteur de la nervure dépend surtout du pourcentage de cisaillement transmis par 
l’armature. En conséquence, en admettant des contraintes plus élevées Th max > O1 il est 
nécessaire de transmettre entièrement le cisaillement par l’armature. 








6.1. FLÈCHES 


Le problème des flèches dans les poutres en béton armé, avec la question de la 
rigidité, est le sujet de recherches théoriques et expérimentales depuis plusieurs années. 
Dans les éléments dont l’élancement est important c’est le moment fléchissant qui dé- 
termine la flèche, et l'influence de l’effort tranchant est insignifiante. C’est pourquoi dans 
les théories fondamentales de la rigidité des poutres en béton armé de MURACHEV [64] 
et dans celle, plus récente, de KuczYNski [45] [46] l’influence de l’effort tranchant sur 
les flèches a été négligée. 

Les éléments en béton armé caractérisés par des contraintes élevées de cisaillement 
sont le plus souvent courts ; donc la valeur des flèches n’a qu’une très petite influence 
pratique, et dans l’ouvrage présent ce problème peut être considéré comme secondaire. 

La figure 6-48 montre les déformées des poutres T1 et T2 examinées par LEONHARDT 
et WALTHER [52] ; les détails de ces poutres ont été indiqués sur la figure 5-80. Dans ces 
poutres la contrainte de cisaillement sous la charge de service était 7, — 67 kgf/cm?, 
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Fig. 6-48. Flèches calculées et mesurées des poutres T1 et T2 
sous la charge 2P = 160 tf (essais de LEONHARDT et WALTHER) 


mais peu avant la rupture dans la poutre T1 on a trouvé +, — 111 kgf/cm? et dans la poutre 
T2 +9 = 160 kgf/cm?. Quand les contraintes de cisaillement sont si élevées, l’influence de 
l'effort tranchant sur les flèches est presque aussi importante que celle du moment flé- 
chissant. Ceci découle de la figure 6-48, où l’on a indiqué les flèches dues à la flexion pure 
calculées par la formule 


Ôm = \ Rd (6.32) 
où : E, est le module d’élasticité du béton, 
I, le moment d’inertie dans la phase 11. 

Pour les poutres dans la phase ZJ l'influence des glissements sur les flèches ne peut pas 

E 
2(+») 
conise-t-il la méthode de DILGER, basée sur l’analogie des treillis. Selon cette méthode, l’angle 
de glissement Ÿ qui caractérise les déformations produites par les contraintes de cisaïlle- 
ment est calculé au moyen du diagramme des déplacements de WiLLIOT (fig. 6-49 et 6-50). 
Ainsi, pour une poutre avec des étriers verticaux, nous obtenons 


être calculée à partir du module de glissement G — Aussi, LEONHARDT pré- 


tgP, = F, ca Es +264; 
et pour une poutre avec des étriers obliques 
te, =, —e,+e,, 


où :e, est la déformation unitaire des étriers, 
€, la déformation des bielles en béton, découpées par les fissures obliques. 
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Par conséquent, les flèches produites par l'effort tranchant sont exprimées par les 
relations suivantes : k 
dans le cas des étriers verticaux 


de = (PC dx = (fe. (+28, 091dx, (6.33) 
0 0 * 
dans le cas des étriers obliques 
He = PC dx = | Le Q)+Gldx. (6.34) 
0 0 


Dans la zone des valeurs positives de l'effort tranchant l’angle Ÿ est muni du signe 
plus, et dans la zone des valeurs négatives, du signe moins. 















Barre tendue 


Barre fenave 














# 
Fig. 6-49. Plan des déplacements de WiL- Fig. 6-50. Plan des déplacements de Wii- 
LIOT pour des étriers inclinés LIOT pour des étriers verticaux 


On peut admettre approximativement que, conformément à la figure 5-81, nous avons 
pour les étriers verticaux 








O2 À 2To; & = Fe ) i 
à 0% nor, à 
 &E 


et pour les étriers obliques 
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O2 À To; Nes 
’ E, an 1 
|" Jan 4 
ME": 


A — T : 
En utilisant la définition générale du module G = —- nous obtiendrons les modules 





y 

idéals de glissement : 

Gi he dans le cas des étriers verticaux, 

1+4no, 
G, = Es dans le cas des étriers obliques 
#7 1+no, LL 
Finalement, nous obtenons les formules 
Ôr = \ To jy oubien 4 = (2 dx (6.35) 
P—= é, = A . ‘ 


Les flèches totales dues au moment et à l’effort tranchant et calculées d’après les hy- 
pothèses susdites correspondent très bien à la déformée effective (fig. 6-48). 

Des considérations théoriques et des expériences il résulte que les poutres armées 
d’étriers verticaux ont des flèches très supérieures à celles des poutres munies d’étriers 
obliques. La différence des flèches est égale à 35 % sous des charges peu élevées et même 
45 % sous des charges importantes. De cette façon, contrairement à la thèse de Leonhardt, 
l'opinion de MÔRSCH se trouve dans une certaine mesure confirmée : la transmission du 
cisaillement par des étriers verticaux ne correspond pas à une solution optimale. Ce type 
d’armature produit après la formation des fissures un déplacement des efforts internes plus 
important que dans le cas de l’armature suivant les lignes de force, ce qui peut provoquer 
des perturbations dans la déformée (fig. 6-51). Dans la poutre représentée sur la figure 
6-51 la perturbation de la déformée prend la forme de courbes convexes vers le haut, qui 
se manifestent dans le voisinage de l’appui sous des charges plus élevées. Ces courbures 
sont produites par le fait que les résultantes N,, et N,r, dans les sections Z—I et ZI—II se 
trouvent au-dessous du centre de gravité de la section. | 

La figure 6-52 montre les flèches au milieu des travées en fonction des charges d’après 
les essais de l’auteur, présentés au paragraphe 5.7. Nous voyons que la flèche d’une poutre 
en béton de résistance 300 kgf/cm? contenant des éléments préfabriqués (K-300) est su- 
périeure à celle d’une poutre sans ces éléments. Les poutres en béton plus faible montrent 
des relations semblables. Ce phénomène peut être probablement expliqué par l’existence 
des éléments préfabriqués, noyés dans le béton des poutres. Les flèches maximales ont été 
trouvées cependant dans les poutres en forme de double T, où les contraintes de cisaillement 
dans l’âme dépassaient largement celles dans les poutres rectangulaires. Ces relations ont été 
bien mises en évidence surtout dans la série des poutres en béton de résistance 185 kgf/cm°. 
Le diagramme de la flèche en fonction de la charge dans les poutres en forme de double T 
a la forme d’une courbe dès le début, tandis que dans les poutres rectangulaires de la même 
série le diagramme est linéaire presque jusqu’à la valeur P — 0,75 P,. : 
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Fig. 6-51. Flèches de la poutre No 503 (DAfE, cahier 10) 
1 — flèches effectives, 2 — flèches théoriques pour P = 34 tf 
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Fig. 6-52. Flèches des poutres dans les essais de l’auteur 
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Les déformées des poutres à deux travées déterminées dans la série HQ des essais 
[54] (tabl. 5-8) sont représentées sur la figure 6-53. L’armature des poutres était identique, 
mais la forme de leurs sections était différente, d’où les valeurs de flèches différentes. La 
figure 6-53 représente les flèches sous la charge 2P — 30 tf et 2P — 50 tf ; ces flèches des 
poutres en forme de T étaient supérieures de 80 % aux flèches des poutres rectangulaires. 
Sous la charge 2P — 30 tf une seule poutre HO1 montrait des flèches proches de la défor- 
mée théorique, avec une courbure au-dessus de l’appui central ; par contre, les déformées 
des deux autres poutres en forme de T se caractérisaient par des angles vifs sur cet appui. 
Sous la charge 2P — 50 tf la poutre rectangulaire présentait elle aussi un angle vif de la 
déformée au-dessus de l’appui central. 


















































Fig. 6-53. Flèches des poutres à deux travées de sections transversales différentes 
(essais de LEONHARDT et WALTHER) 


Le manque de continuité de la déformée au-dessus de l’appui central est produit, entre 
autres, par une forte fissuration produite à cet endroit à cause de la concentration de 
lParmature, d’où une diminution locale de la résistance du béton. Toutefois, la cause 
principale de la discontinuité de la déformée dans cette zone réside dans les déformations 
de glissement dues à l’effort tranchant, lesquelles ne produisent pas de rotations récipro- 
ques des diverses sections mais conduisent à des déplacements verticaux. 


6.8. DÉTERMINATIONS DE LA FORME DE L’'ARMATURE TRANSVERSALE 


Le problème de l’armature transversale optimale n’a pas été résolu jusqu’à présent. 
Les opinions ne sont pas concordantes en ce qui concerne le type le plus efficace d’armature 


discussion, conclusions et directives d 243 





transversale et la disposition de l’armature suivant la longueur de la poutre. Cette dernière 
question se pose surtout dans les cas de charge continue. 

MôRrscH a réussi en 1925 à introduire dans les règlements allemands une prescription 
exigeant la transmission totale du cisaillement par l’armature. Ceci était considéré comme 
peu économique par rapport aux prescriptions du règlement de 1916 en ce qui concerne 
la consommation d’acier. La figure 6-54 montre l’évolution dans les prescriptions sur 
la transmission du cisaillement depuis le règlement de la Prusse de 1907, puis le règlement de 
1916, jusqu’à cette prescription de DIN de 1925, mentionnée précédemment. MÔRSCH 
a mis en oeuvre ses thèses en s’appuyant sur les résultats des expériences qui ont indiqué 
que la transmission du cisaillement par les barres relevées, d’une part, assurait la capacité 








a) b) 
NU Zormoires ) Q 20830% béton 
Ne longitudinales 
& CE 
% Ne & 





1907 1916 1925 


Fig. 6-54. Transmission du cisaillement par 
l’armature d’après les règlements allemands de 
1907, 1916 et 1925 


Fig. 6-55. Diagrammes des contraintes de 
cisaillement pour le dimensionnement de 
l'armature transversale : a) d’après le règle- 


ment polonais PN-56/B-03260, b) d’après le 
règlement des Etats-Unis 


portante la plus élevée et, d’autre part, était la plus économique en ce qui concerne la 
consommation d’acier. Ce problème a été discuté au paragraphe 5.3.1 où sur la figure 
5-4la on a représenté une poutre armée d’après les indications de MôRrscH. Cette poutre 
s’est rompue sous la charge P, — 75,75 tf, et la poutre munie d’une armature suivant le 
règlement de 1916 (fig. 5-41b) a subi la rupture sous la charge P, — 60,55 tf. De plus, il 
est à remarquer que dans la première poutre on a utilisé 200 kg d’acier et dans la seconde, 
de capacité portante inférieure, 227,5 kg d’acier. On ne doit pas cependant généraliser la 
conclusion de MüRSCH, car les autres essais ont montré (chapitre 5) qu’on pouvait avoir 
une capacité portante complète et une consommation économique d’acier également avec 
le cisaillement partiellement transmis par l’armature. Cela concerne surtout, bien en- 
tendu, les éléments en béton de résistance élevée et armés de barres crénelées ; dans ces 
éléments les contraintes de cisaillement ne sont pas trop importantes. Ces facteurs ainsi 
que l'influence de l’élancement ont été considérés dans les propositions de LEONHARDT, qui 
admettent la transmission partielle du cisaillement par l’armature (fig. 5-85). 

La figure 6-55a montre le diagramme réduit des contraintes d’après lequel il faut, con- 
formément au règlement polonais, calculer et répartir l’armature transversale suivant la 
longueur de la poutre. De la comparaison de ce diagramme avec ceux de la figure 6-54 il 
résulte que c’est une sorte de superposition des deux précédentes prescriptions allemandes. 


17* 
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Dans le règlement des Etats-Unis l’effort oblique de traction est réduit de 20 % et même 
dans certains cas de 30 %, mais on ne peut pas effectuer de réduction du diagramme des 
contraintes 7, dans la zone de 7, < t$ (fig. 6-55b). Les réductions du diagramme de 7, 
à la façon polonaise ou américaine ne sont suffisamment justifiées ni théoriquement ni 
expérimentalement. Les recherches expérimentales indiquent que l’effort tranchant trans- 
mis par le béton F, et par les armatures longi- 
tudinales V, n’est pas constant. En principe, la 
disposition de l’armature suivant la longueur 
de la poutre doit dépendre au moins de deux 
facteurs : l’élancement de cisaillement et la 
nature de l’appui. Par exemple, dans l’épuise- 
ment de la capacité portante d’une poutre 
simplement appuyée et munie d’une armature 
transversale, l'endroit de la rupture n’est pas 
situé (même avec &w, constant) dans la zone 
d'appui, mais à 0,37 7 de l'appui. Par suite, 
certains chercheurs comme HAUGLI [33], non 
seulement ne proposent pas de réduire la zone 
OÙ To < Tÿ, mais au contraire considèrent que 
sur un certain segment dans la partie centrale 
de la travée il faut augmenter artificiellement 
l’armature d’après la proposition de HAUGLr es SOnAinles ro (diagramme, fig. 6-56) et 
[331 : a) fissuration en état de rupture, b)et ainsi dimensionner l’armature transversale. BAY 
c) diagrammes des contraintes de cisaillement a formulé des conclusions semblables d’après 
pour calculer l’armature transversale les considérations théoriques, présentées au pa- 
ragraphe 4.4 (fig. 4-12). 

On pourrait dire que, puisque depuis si longtemps l’armature transversale a été dimen- 
sionnée selon le diagramme réduit des contraintes 7, et que cela n’a occasionné, en principe, 
aucun accident, il est possible de conserver cette méthode ou même de la développer pour 
économiser davantage d’acier. L'auteur partage l’opinion que dans certains cas il est possible 
de réduire encore l’armature transversale, ce qui d’ailleurs a été discuté dans les chapitres 
précédents. Cependant, il ne voit pas la possibilité d’une telle réduction en découpant par 
des lignes droites d’autres aires du diagramme des contraintes 7,. Si la tendance à augmen- 
ter Tômax Se. développe, conformément aux suggestions du règlement du C.A.E.M, il 
devient absolument impossible de conserver le principe du dimensionnement de l’armature 
selon la figure 6-55a. Les Américains ont eu l’occasion de le remarquer : ils ont réduit le 
diagramme comme il est indiqué sur la figure 6-55b en admettant simultanément pour la 
contrainte th, une valeur plus élevée que celle indiquée dans le règlement polonais. 
Comme résultat, il y eut plusieurs catastrophes et, finalement, ces dernières années le pro- 
blème du cisaillement a été aux Etats-Unis le plus discuté, le plus controversé et le mieux 
examiné parmi tous les problèmes du béton armé. 

Dans l’opinion de l’auteur, aussi bien dans le cas d’une réduction de l’armature trans- 
versale que dans le cas où cette réduction n’est pas appliquée, il faut analyser toute la zone 


æ0371 
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Fig. 6-56. Transmission du cisaillement . par 
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de cisaillement de Tomux à To — 0. Cette opinion est basée sur plusieurs résultats expé- 
rimentaux présentés au chapitre 5. Il suffit, par exemple, d’étudier les résultats indiqués 
sur la figure 5-76. 





Fig. 6-57. Sections vulnérables dans une poutre continue correspondant 
aux points où M(x) = 0 


Dans les poutres continues, en dehors des appuis centraux, qui sont des points faibles 
dans la zone de cisaillement, il faut examiner l’endroit où M,,, — 0. Ici, la résultante des 
contraintes de compression N, — 0 et, par conséquent, la rupture par le cisaillement, dit 
pur, est possible (fig. 6-57). Il a été démontré par les essais de RENSAE [67] que dans les 
endroits où M, == 0 l'effort tranchant transmis par le béton atteint son minimum, et 
c’est pourquoi pour éviter une catastrophe il faut prévoir assez d’étriers entre les sections 
3 — 3 et 4 — 4 pour que ceux-ci puissent transmettre l’effort tranchant entier qui se mani- 
feste au point où le moment fléchissant change de signe. 

En employant la méthode de la capacité portante limite pour calculer la poutre soumise 
à une charge uniforme il faut déterminer l’armature transversale selon l’équilibre des efforts 
internes en tenant compte de inclinaison la plus défavorable de la fissure oblique. La 
figure 6-58 représente la disposition de l’armature transversale dans une travée centrale 
d’une poutre continue, déterminée d’après la méthode de la capacité portante limite, proposée* 
par ERDI [19]. Nous y voyons que ERDI, comme RENSAE, favorise les zones de la poutre 
où le moment fléchissant change de signe : ces zones sont munies de l’armature transversale 
la plus forte (l'épaisseur des traits verticaux de la figure 6-58 indique approximativement le 
pourcentage de l’armature transversale). Dans la 
zone LIT où l'effort tranchant transmis par les 





étriers est diminué, ERDI admet une réduction 1 2 3 

considérable des étriers, mais il préconise simul- Ko) | ®| ®| 5 
tanément de diminuer les espacements pour qu’au ; fi | 

moins deux étriers traversent la fissure oblique, | | | | Z 
dont l’inclinaison est forte dans cette zone. 1 3 

D’après l’auteur, cette indication de ERDI n’a TO) | 


d'importance pratique que pour les bétons de + 228 2 

résistance 0% < 140 kgf/cm°. QUE Ds sl 
L'analyse des résultats des études expéri- PA 

mentales conduit à la conclusion que dans les Fig: SE; Proposé de Enr our ia trains: 

états limites de flexion, de fissuration et de ion du cisaillement pis-Fariahire ‘dis 14 

rupture, non seulement la quantité d’arma- zones d’appui dé la poutre à travées multiples 
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ture transversale a une importance primordiale, mais également la forme de cette armature. 
Dans le présent ouvrage on a montré qu’une partie des chercheurs soutenaient le mode 
d’armature recommandé par MÔRsCH qui préférait toujours l’armature suivant les lignes 
de force (barres relevées à 45°) à l’armature orthogonale (étriers verticaux). Par contre, 
LEONHARDT préconise l’armature orthogonale comme plus économique, considérant 
principalement les frais de main-d'oeuvre. Dans l’opinion de l’auteur, les deux types 
d’armature présentent des avantages et des défauts ; le choix doit dépendre du type d’élé- 
ment et des propriétés mécaniques de l’acier et du béton. L’armature orthogonale doit 
être employée certainement dans les éléments préfabriqués où l’on utilise du béton de 
haute qualité et le plus souvent de l’acier crénelé. Dans ce cas on ne se risque pas à em- 
ployer un béton de qualité inférieure à celle prévue dans le projet, et la simplicité de l’ar- 
mature permet de mécaniser au maximum toutes les opérations. Toutefois, dans les cas 
où une bonne adhérence n’est pas assurée, donc surtout dans les constructions coulées 
sur chantier en béton de résistance au-dessous de 200 kgf/cm? et armées avec des barres 
rondes et lisses, les armatures suivant les lignes de force semblent plus justifiées. Pour 
obtenir toute l'efficacité souhaitée de ce type d’armature il est nécessaire de prévoir des 
espacements suffisamment petits entre les barres relevées et de maintenir des courbures 
à grand rayon. La recommandation de MÔRSCH concernant la nécessité d'employer si- 
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Fig. 6-59, Armature transversale rationnelle d’une poutre 
à âme mince (d’après LEONHARDT) 











Fig. 6-5). D'sassition Yd:s barres relevé:s dans la zone des appuis intermédiaires d’une poutre con - 
tinue (d’après LEONHARDT) - 
1—bielle conprimie en béton, 2 -— étriers serrés, 3 — distance égale à 1,6 h où il ne faut pas relever les barres : 
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0 
multanément des étriers avec des barres relevées L rapport optimal est égal à 2 = — ) 
a 


est toujours applicable et très importante. 

Les étriers employés avec des barres relevées ou représentant à eux seuls l’armature 
transversale doivent être prévus avec des espacements aussi petits que possible. Des essais 
récents il résulte que l’efficacité accrue des étriers serrés est due non seulement à l’amélio- 
ration de l’adhérence (diamètre plus petit) mais aussi à la plus grande probabilité qu’ils 
seront traversés par la fissure oblique et à l’effet de frettage de la zone comprimée. L’effet 
de frettage, comme celui des frettes en hélice dans les poteaux frettés, provoque l’augmenta- 
tion de résistance de la zone comprimée du béton. Cela est particulièrement important 
dans les régions d’appui dans les poutres continues, où le manque de hourdis dans la zone 
comprimée augmente considérablement les contraintes de compression dans le béton par 
rapport aux contraintes dans les travées. 

Il est utile de rappeler ici quelques détails du dimensionnement de l’armature transver- 
sale, proposés par LEONHARDT comme résultat de l’observation de la fissuration et de la 
rupture des poutres. 

La figure 6-59 montre l’armature transversale d’une poutre continue composée d’étriers 
inclinés de 45° à 60°. Ce type d’armature est surtout préconisé dans les poutres à âme très 
mince où les contraintes de cisaillement sont to > 0,102. 

La figure 6-60 représente l’armature d’une poutre continue, composée d’étriers et de 
barres relevées. La première barre relevée est située plus loin de l’appui, et c’est une inno- 
vation ; cette distance est égale à 0,8 A environ. La distance entre les barres relevées, qui 
doivent être groupées par deux et situées symétriquement dans chaque section, ne peut pas 
dépasser 0,5 A. En utilisant de l’acier à haute résistance, un rayon de courbure suffisamment 
grand, R > 15 d, est obligatoire, (fig. 6-60). La longueur de scellement a d’une barre 
relevée (fig. 6-60) doit être calculée par la formule 


Rs, OSNox1 
nd 


La figure 6-6la montre l’armature transversale d’une poutre chargée par une force 


concentrée élevée, située près de l’appui. Cette armature, selon LEONHARDT, est incorrecte. 
Dans son opinion, l’armature orthogonale est meilleure dans ce cas (fig. 6-61b), car toutes 
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Fig. 6-61. Armature de la zone d’appui avec une force concentrée située près de l'appui : a) armature 
incorrecte, b) armature correcte 
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les barres longitudinales sont conduites jusqu’à l’appui et les contraintes principales de 
traction sont transmises par les étriers verticaux. 

La figure 6-62 représente l’armature préconisée par LEONHARDT pour des semelles 
de fondation continues. 

La figure 6-63 concerne la zone de cisaillement d’une poutre où l’on a montré comment 
il faut, d’après LEONHARDT, disposer les abouts des armatures principales. 


Q) 


1 \2 





Fig. 6-62. Armature des semelles de fondation : 
a) incorrecte, b) correcte 
1 — barre inutile, 2 — possibilité de glissement 


La figure 6-64 montre une armature transversale de l’appui central, incorrecte. Il s’agit 
ici de l’emploi de barres telles que celle qui est indiquée par un trait épais. Les essais ont 
prouvé que ces barres accéléreraient l’épuisement de la capacité portante, lequel résulte 
de la formation des fissures horizontales près du bord inférieur, dues aux efforts obliques 
de compression dans les bielles en béton (zones hachurées, fig. 6-64). ; 

Pour finir, il faut mentionner les essais effectués en 1970 à l'Ecole Polytechnique de 
L6dz par A. CZKWIANIANC. Ces essais ont prouvé que la forme de l’armature longitudinale 
a une influence importante sur la capacité portante de la zone d’appui, et surtout sur 
la fissuration de celle-ci. 


LURANTI 
: 














Fig. 6-63. Disposition avantageuse Fig. 6-64. Armature incorrecte dans la 
des abouts des armatures principa- zone d’un appui intermédiaire avec des 
les dans la zone de cisaillement barres en forme de chapeau 

(d’après LEONHARDT) 1 — bielle comprimée en béton, 2 — barre en 


forme de chapeau 


On a constaté d’une façon indiscutable que cette capacité portante était diminuée dans les 
cas où, le cisaillement étant transmis partiellement par l’armature, les barres longitudinales 


étaient réduites conformément au diagramme des moments, augmenté des longueurs 


h : ; à : 
3 +15 © au-delà des points théoriques où ces barres étaient calculées. 
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Fig. 6-65. Poutres avec des barres principales peu relevées dans les essais de A. CZKWIANIANC 
(Eodi, 1970) 
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Fig. 6-66. Contraintes dans les étriers des poutres de A. CZKWIANIANC, tracées d’après la figure 6-65 
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A. CZKWIANIANC a montré l’influence très positive des abouts des barres inclinés de 
20° à 30° (fig. 6-65), selon ce que LEONHARDT a proposé. D’après les expériences, ces 
barres augmentent la capacité portante de la poutre relativement au cisaillement, lorsque 
l'effort tranchant n’est que partiellement transmis par l’armature (7 — 0,3). Cette aug- 
mentation est égale à 20 % environ. Les ouvertures des fissures sont diminuées ainsi 
plus que deux fois, ce qu’on voit très nettement sur le diagramme de la figure 6-66. 
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